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Prólogo 


En  1974  se  publicó  la  primera  edición  de  este  libro,  con  el  propósito  de  mostrar  al  lector  cómo  pueden  estable¬ 
cerse  procedimientos  de  diseño  de  miembros  de  concreto  reforzado  a  partir  de  información  fundamental  obteni¬ 
da  por  medio  de  experimentos  y  experiencias,  utilizando  conocimientos  básicos  de  mecánica. 

El  libro  seoriginó  apartir  de  una  serie  de  fascículos  preparadospor  los  autores  de  esta  edición,  con  los  doc¬ 
tores  Roger  Díaz  de  Cossío  y  Juan  Casillas  G.  de  L  &  contó  con  el  patrocinio  del  Instituto  Mexicano  del  Cemento 
y  del  Concreto,  y  fueron  publicados  por  este  organismo.  Posteriormente,  los  cuatro  autores  revisaron  y  actualiza¬ 
ron  el  material  en  la  Facultad  de  Ingeniería  de  la  Universidad  Nacional  Autónoma  de  México  y  suscribieron  la 
primera  edición  como  libro  en  el  año  de  1974. 

Numerosos  profesores  de  la  asignatura  de  Concreto  Reforzado,  o  equivalentes  en  las  escuelas  de  ingeniería 
de  habla  hispana,  hicieron  llegar  a  los  autores  comentarios  favorables  sobre  el  libro,  así  como  valiosas  observa¬ 
ciones  para  mejorar  su  contenido.  Animados  por  esto,  los  autores  prepararon  una  segunda  edición  en  la  que  se 
incluyeron  los  avances  de  la  tecnologíadel  concreto  reforzado  y  en  la  que  se  incorporaron,  en  lo  posible,  las  ob¬ 
servaciones  recibidas.  La  segunda  edición  se  publicó  en  el  año  de  1985. 

Por  motivo  de  sus  actividades  profesionales,  los  doctores  Roger  Díaz  de  Cossío  y  JuanCasillas  G.  de  L.  ya 
no  participaron  en  la  elaboración  de  la  segunda  edición.  Sin  embargo,  se  reconoció  ampliamente  su  intervención 
en  la  concepción  del  material  original  y  en  la  preparación  de  los  fascículos  iniciales  y  de  la  primera  edición.  Es 
más,  el  Dr.  Casillas  revisó  una  buena  parte  del  material,  incluyendo  varios  de  los  ejemplos,  y  aportó  valiosos  co¬ 
mentarios  sobre  el  texto. 

En  el  año  de  1990,  los  autores  estimaron  que  era  conveniente  preparar  una  nueva  edición  del  libro.  En  el 
texto  se  utilizan  con  frecuencia  las  Normas  Técnicas  Complementarias  para  Diseño  y  Construcción  de  Estructu¬ 
ras  de  Concreto  del  Reglamento  de  Construcciones  del  Distrito  Federal  y  el  Reglamento  del  American  Concrete 
Institute.  Ambos  reglamentos  habían  cambiado  después  de  la  publicación  de  la  segunda  edición,  el  primero  de 
ellos  con  cambios  importantes  derivados  de  las  experiencias  obtenidas  a  partir  de  los  sismos  que  ocurrieron  en 
la  Ciudad  de  México  en  septiembre  de  1 985.  En  1 994  salió  a  luz  la  tercera  edición. 

El  American  Concrete  Institute  publicó  nuevas  ediciones  de  su  reglamento  en  los  años  de  1 999  y  de  2002, 
o  sea,  posteriores  a  la  tercera  edición  del  libro,  y  desde  hace  varios  años  se  había  venido  trabajando  en  una  nue¬ 
va  edición  del  Reglamento  del  D.F.  y  sus  Normas  Técnicas  Complementarias,  los  cuales  se  publicaron  durante 
2004.  Los  cambios  en  estos  reglamentos  y  los  constantes  avances  en  la  tecnología  del  concreto  reforzado  hicie¬ 
ron  recomendable  la  preparación  de  esta  cuarta  edición,  con  el  fin  de  mantener  actualizado  el  texto.  Las  modifi¬ 
caciones  principales  que  se  han  hecho  desde  la  primera  edición  pueden  clasificarse  en  los  cuatro  grupos 
siguientes:  a)  se  han  adaptado  el  texto  y  los  ejemplos  a  los  nuevos  reglamentos  de  construcciones;  b)  se  ha  intro¬ 
ducido  el  sistema  internacional  de  medidas  SI,  además  del  sistema  usual  MKS;  c)  se  han  estado  incorporando 
avances  recientes  en  la  tecnología  del  concreto  reforzado  tratando  de  reflejar  los  resultados  de  las  investigacio¬ 
nes  más  importantes  sobre  el  tema;  d)  se  ha  tomado  en  cuenta  el  importante  papel  de  las  microcomputadorasen 
la  práctica  del  diseño  de  estructuras  de  concreto. 

Los  cambios  que  han  tenido  los  reglamentos  de  construcciones  son  de  distinta  índole.  Van  desde  pequeñas 
modificaciones  derivadas  de  la  experienciao  de  investigaciones  recientes  hasta  variaciones  importantes  en  el  en¬ 
foque  de  los  problemas.  Aunque  el  texto  hace  énfasis  en  aspectos  fundamentales,  de  carácter  permanente,  se  ha 
tratado  de  reflejar  el  estado  actual  de  los  reglamentos. 

Parece  ser  que  el  sistema  de  unidades  que  predomina  en  la  práctica  de  la  ingeniería  en  casi  todos  los  paí¬ 
ses  que  han  usado  tradicionalmente  el  sistema  métrico  decimal  es  el  metro-kilogramo-segundo(MKS)  o  Sistema 
de  Ingeniería,  por  lo  cual  se  conserva  en  este  texto.  Sin  embargo,  la  globalización  de  la  tecnología  será  una  fuerza 
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importante  para  que  en  un  futuro  se  tiendan  a  unificar  ios  distintos  sistemas  de  unidades  usados  actuaimentey  ei 
sistema  Si  irá  creciendo  en  popuiaridad.  Por  otra  parte,  ias  principaies  revistas  técnicas  de  carácter  internacionai 
inciuyen  ya  ei  sistema  SI  en  sus  artícuios,  ya  sea  en  forma  exciusiva  o  simuitáneamente  con  ei  sistema  usado  tra- 
dicionaimente,  y  muchos  iibros  de  texto  de  asignaturas  previas  a  ia  de  Concreto  Reforzado,  como  ios  de  Estática 
o  ios  de  Mecánica  de  Materiaies,  están  presentados  en  sistema  Si.  Debido  a  estas  consideraciones,  se  ha  juzgado 
conveniente  inciuir  ambos  sistemas.  En  ei  texto  aparecen  muchas  ecuaciones  no  adimensionaies  cuyos  coeficien¬ 
tes  cambian  ai  ser  traducidas  ai  sistema  SI.  Pára  distinguir  ciaramente  estas  ecuaciones,  se  han  identificado  con 
ei  mismo  número  de  ias  ecuaciones  en  sistema  MKS  seguido  de  ias  ietras  SI.  Aquellas  que  están  en  sistema  SI  apa¬ 
recen  sombreadas  para  distinguirlas  claramente.  El  lector  deberá  observar  que  en  todas  las  ecuaciones  no  adi¬ 
mensionales,  excepto  si  se  establece  expresamente  de  otra  manera,  los  esfuerzos  están  en  kg/cm^  cuando  se  usa 
el  sistema  MKS  y  en  N/mm^  cuando  se  usa  el  sistema  SI.  En  el  Apéndice  E  se  incluye  una  tabla  de  equivalencias 
entre  los  dos  sistemas. 

La  investigación  en  el  campo  del  concreto  reforzado  es  abundante  a  nivel  internacional.  Regularmente  se 
presentan  los  resultados  de  nuevos  estudios  sobre  este  material  de  construcción.  &  ha  seleccionado  e  incorpora¬ 
do  un  buen  número  de  estas  investigaciones,  procurando  su  integración  al  contenido  general  de  la  obra  y  al  man¬ 
tenimiento  de  su  propósito  didáctico. 

La  gran  disponibilidad  de  herramientas  de  cómputo  electrónico,  principalmente  microcomputadoras,  hace 
conveniente  revisar  algunos  procedimientos  de  cálculo.  Algunos  métodos  de  análisis  numérico  por  tanteos  o  por 
aproximaciones  sucesivas  que  resultaban  convenientes  con  calculadoras  convencionales,  se  ven  ahora  superados 
por  métodos  que  se  basan  en  la  resolución  de  ecuaciones  o  de  sistemasde  ecuaciones  por  complicados  quesean, 
ya  que  pueden  programarse  una  sola  vez  y  resolverse  velozmente  con  computadoras  electrónicas. 

El  libro  está  dirigido  a  dos  tipos  de  lectores;  estudiantes  de  las  carreras  de  ingeniería  y  arquitectura,  que  lo 
pueden  utilizar  como  libro  de  texto,  y  profesionales  de  las  mismas  carreras,  que  lo  pueden  emplear  como  libro 
de  consulta.  Pata  los  primeros,  se  incluyen  ejemplos  resueltos  y  se  proponen  ejercicios  para  que  los  resuelvan. 
Los  ejemplos  resueltos  están  presentados  en  forma  semejante  a  como  aparecerían  en  las  hojas  de  cálculo  usadas 
comúnmente  en  las  oficinas  de  diseño  estructural,  aunque  con  más  detalle  para  mayor  claridad.  Dentro  del  tex¬ 
to  se  hacen  comentarios  a  los  aspectos  más  importantes  del  procedimiento  de  cálculo. 

Los  profesionales  podrán  encontrar  en  el  libro  el  origen  de  disposiciones  reglamentarias  recientes,  así  como 
explicaciones  sobre  su  significado  y  la  manera  de  utilizarlas.  La  bibliografía  que  acompaña  cada  capítulo  les  pue¬ 
de  ayudar  para  estudiar  con  más  detalle  algún  aspecto  particular  del  diseño  o  para  resolver  problemas  más  com¬ 
plejos  que  los  aquí  tratados. 

Numerosos  alumnos  han  hecho  llegar  a  los  autores  comentarios  favorables  sobre  el  libro  en  sus  ediciones 
anteriores.  Ésta  ha  sido  nuestra  mejor  recompensay  lo  que  nos  ha  impulsado  a  mantenerlo  actualizado.  También 
se  han  recibido  críticas  constructivas  y  observaciones  de  varios  profesores  entre  los  que  se  desea  mencionar  de 
manera  especial  a  Santiago  Loera,  quien  ha  revisado  las  ediciones  anteriores  con  gran  meticulosidad  y  ha  hecho 
aclaraciones  importantes  a  quien  suscribe  sobre  las  disposiciones  de  las  Normas  Técnicas  Complementarias,  a 
Carlos  JavierMendoza  y  a  JoséMaría  Riobóo. 

JesúsCano  Licona  y  Alejandro  Grande  Vega,  ayudantes  de  profesor  del  primer  autor,  participaron  de  mane¬ 
ra  importante  en  la  elaboración  de  los  diagramas  de  interacción  que  se  incluyen  en  el  Apéndice  C.  La  Universi¬ 
dad  Autónoma  Metropolitana-Azcapotzalco,  institución  en  la  cual  colaboró  durante  varios  años  el  Ing.  Francisco 
Robles  y  continúa  prestando  sus  servicios  quien  suscribe,  ha  brindado  todo  el  apoyo  necesario  para  la  elabora¬ 
ción  de  las  tres  últimas  ediciones.  La  Editorial  LIMUSA  ha  hecho  un  trabajo  muy  profesional  en  la  producción  y 
distribución  de  las  ediciones  anteriores  y  seguramente  lo  hará  con  la  presente  edición.  A  todas  estas  personas  e 
instituciones,  nuestro  reconocimiento. 

El  Ing.  Francisco  Robles  falleció  en  1 990  cuando  iniciábamos  los  trabajos  de  preparación  de  la  tercera  edi¬ 
ción,  por  lo  que  los  cambios  incluidos  en  la  tercera  y  en  la  cuarta  edición,  respecto  a  la  segunda,  son  responsa¬ 
bilidad  exclusiva  de  quien  suscribe  este  prólogo.  Como  en  otras  ocasiones,  sea  este  libro  un  homenaje  a  nuestro 
inolvidable  amigo  y  compañero. 


Óscar  M.  González  Cuevas 
Azcapotzalco,  D.F,  marzo  de  2005 
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Las  estructuras 
de  concreto 
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ras  de  concreto.  11.3  Características 
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to.  11.4  Las  acciones.  11.5  B  análisis  de  es¬ 
tructuras  de  concreto  reforzado.  11.6  El 
dimensionamiento  de  elementos  de  con¬ 
creto  reforzado.  11.7  Diseño  por  estados 
límite. 


1.1  El  diseño  estructural 

Una  estructura  puede  concebirse  como  un 
sistema,  es  decir,  como  un  conjunto  de  par¬ 
tes  o  componentes  que  se  combinan  en  forma 
ordenada  para  cumplir  una  función  dada.  La 
función  puede  ser:  salvar  un  claro,  como  en 
los  puentes;  encerrar  un  espacio,  como  su¬ 
cede  en  los  distintos  tipos  de  edificios,  o 
contener  un  empuje,  como  en  los  muros 
de  contención,  tanques  o  silos.  La  estructura 
debe  cumplir  la  función  a  la  que  está  desti¬ 
nada  con  un  grado  razonable  de  seguridad  y 
de  manera  que  tenga  un  comportamiento 
adecuado  en  las  condiciones  normales'de 
servicio.  Además,  deben  satisfacerse  otros 
requisitos,  tales  como  mantener  el  costo 
dentro  de  límites  económicos  y  satisfacer  de¬ 
terminadas  exigencias  estéticas. 

Un  examen  de  las  consideraciones  an¬ 
teriores  hace  patente  la  complejidad  del  di¬ 
seño  de  sistemas  estructurales.  ¿Qué  puede 
considerarse  como  seguridad  razonable,  o 
como  resistencia  adecuada?  ¿Qué  requisitos 


debe  satisfacer  una  estructura  para  conside¬ 
rar  que  su  comportamiento  sea  satisfactorio 
en  condiciones  de  servicio? ¿Qué  es  un  cos¬ 
to  aceptable? ¿Qué  vida  útil  debe  preverse? 
¿Es  estéticamente  aceptable  la  estructura? 

Éstas  son  algunas  de  las  preguntas  que 
el  proyectista  tiene  en  mente  al  diseñar  una 
estructura.  El  problema  no  es  sencillo  y  en 
su  solución  usa  su  intuición  y  experiencia, 
basándose  en  el  análisis  y  en  la  experimen¬ 
tación. 

Si  los  problemas  de  diseño  se  contem¬ 
plan  en  toda  su  complejidad,  puede  afirmar¬ 
se  que  no  suelen  tener  solución  única,  sino 
solución  razonable.  En  efecto,  la  labor  del 
ingeniero  proyectista  tiene  algo  de  arte.  In¬ 
dudablemente,  el  ingeniero  debe  aprovechar 
el  cúmulo  de  información  y  metodología 
científica  disponible,  pero  además  tiene  que 
tomar  en  cuenta  otros  factores  que  están 
fuera  del  campo  de  las  matemáticas  y  de  la 
física. 

El  proceso  que  sigue  el  proyectista  al 
diseñar  una  estructura  es  análogo  al  utiliza¬ 
do  en  el  diseño  de  cualquier  otro  sistema 
[1.1 -1.7,  1.15,  1.20,  1.311.  Por  lo  tanto,  son 
aplicables  los  métodos  que  aporta  la  Inge¬ 
niería  de  Sistemas,  ya  que  una  de  sus  fina¬ 
lidades  es  la  racionalización  del  proceso  de 
diseño. 

El  proceso  de  diseño  de  un  sistema 
principia  con  la  formulación  de  los  objetivos 
que  se  pretenden  alcanzar  y  de  las  restric¬ 
ciones  que  deben  tenerse  en  cuenta.  El  pro¬ 
ceso  es  cíclico;  se  parte  de  consideraciones 
generales,  que  se  afinan  en  aproximaciones 
sucesivas,  a  medida  que  se  acumula  la  infor¬ 
mación  sobre  el  problema. 

En  el  diseño  de  estructuras,  una  vez 
planteado  el  problema,  supuestas  ciertas 
acciones  razonables  y  definidas  las  dimen¬ 
siones  generales,  es  necesario  ensayar  di¬ 
versas  estructuraciones  para  resolverlo.  En 
esta  fase  del  diseño  es  donde  la  intuición  y 
la  experiencia  del  ingeniero  desempeñan  un 
papel  primordial.  La  elección  del  tipo  de  es- 
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tructuración,  sin  duda  es  uno  de  los  factores 
que  más  afecta  el  costo  de  un  proyecto.  Los 
refinamientos  posteriores  en  el  dimensiona- 
miento  de  secciones  son  de  mucha  menor 
importancia. 

La  elección  de  una  forma  estructural 
dada  implica  la  elección  del  material  con 
que  se  piensa  realizar  la  estructura.  Al  ha¬ 
cer  esta  elección,  el  proyectista  debe  tener 
en  cuenta  las  características  de  la  mano  de 
obra  y  el  equipo  disponible,  así  como  tam¬ 
bién  el  procedimiento  de  construcción  más 
adecuado  para  el  caso.  Después  de  elegir 
provisionalmente  una  estructuración,  se  la 
idealiza  para  estudiar  los  efectos  de  las 
acciones  o  solicitaciones  a  las  que  puede 
estar  sometida.  Esta  idealización  es  necesa¬ 
ria,  porque  el  problema  real  siempre  es 
más  complejo  que  lo  que  es  práctico  ana¬ 
lizar. 

El  análisis  estructural,  es  decir,  la  de¬ 
terminación  de  las  fuerzas  internas  en  los 
elementos  de  la  estructura,  implica  un  cono¬ 
cimiento  de  las  acciones  que  actúan  sobre  la 
misma  y  de  las  dimensiones  de  dichos  ele¬ 
mentos.  Estos  datos  son  imprecisos  cuando 
se  inicia  el  diseño,  ya  que  sólo  se  conocen 
en  forma  aproximada  las  dimensiones  que 
tendrán  los  elementos.  Éstas  influyen  tanto 
en  el  valor  del  peso  propio  como  en  el  com¬ 
portamiento  estructural  del  conjunto.  En  un 
proceso  cíclico,  el  proyectista  va  ajustando 
los  datos  iniciales,  a  medida  que  afina  el 
análisis.  Solamente  en  la  fase  final  de  este 
proceso  hace  un  cálculo  numérico  relativa¬ 
mente  preciso.  El  grado  de  precisión  que  tra¬ 
ta  de  obtener  en  este  proceso  depende  de  la 
importancia  de  la  estructura  y  de  la  posibili¬ 
dad  de  conocer  las  acciones  que  realmente 
actuarán  sobre  ella.  Un  vicio  común  es  el  ex¬ 
ceso  de  minuciosidad  cuando  la  importancia 
del  problema  no  lo  amerita,  o  el  conoci¬ 
miento  de  las  acciones  solamente  es  aproxi¬ 
mado,  y  cuando  no  lo  justifica  el  ahorro  que 
pueda  obtenerse  gracias  al  refinamiento  en 
el  análisis. 


La  fase  final  del  diseño  consiste  en  co¬ 
municar  los  resultados  del  proceso  descrito 
a  las  personas  que  van  a  ejecutar  la  obra.  La 
comunicación  de  los  datos  necesarios  para 
la  realización  del  diseño  se  hace  mediante 
planos  y  especificaciones.  Este  aspecto  final 
no  debe  descuidarse,  puesto  que  el  disponer 
de  planos  claros  y  sencillos,  y  de  especifica¬ 
ciones  concretas,  evita  errores  y  confusiones 
a  los  constructores. 

Idealmente,  el  objeto  del  diseño  de  un 
sistema  es  la  optimización  del  sistema,  es 
decir,  la  obtención  de  la  mejor  de  todas  las 
soluciones  posibles  [1.1 -1.8,  1.15,  1.16, 
1.18].  El  lograr  una  solución  óptima  absolu¬ 
ta  es  prácticamente  imposible.  Lo  que  es  óp¬ 
timo  en  un  conjunto  de  circunstancias,  no  lo 
es  en  otro;  lo  que  es  óptimo  para  un  indivi¬ 
duo,  puede  no  serlo  para  otra  persona.  Tal 
como  se  dijo  anteriormente,  no  existen  solu¬ 
ciones  únicas,  sino  solamente  razonables. 

Sin  embargo,  puede  ser  útil  optimizar 
de  acuerdo  con  determinado  criterio,  tal  co¬ 
mo  el  de  peso  o  costo  mínimos.  Si  el  criterio 
puede  expresarse  analíticamente  por  medio 
de  una  función,  generalmente  llamada  "fun¬ 
ción  objetivo"  o  "función  criterio",  el  pro¬ 
blema  puede  resolverse  matemáticamente. 

L^  técnicas  de  optimización  todavía 
tienen  aplicaciones  limitadas  en  el  diseño 
estructural,  debido  a  las  dificultades  mate¬ 
máticas  que  suelen  implicar.  Sin  embargo, 
se  supone  que  a  medida  que  aumenten  las 
aplicaciones  de  la  computación  electrónica, 
dichas  técnicas  se  irán  perfeccionando,  de 
modo  que  cada  vez  se  logre  mayor  grado 
de  refinamiento.  Los  procesos  de  optimiza¬ 
ción  en  el  diseño  estructural  han  sido  trata¬ 
dos  por  Spunt  y  otros  [1 .8,  1.1  0,  1.1  61. 

Para  mayor  sencillez,  en  las  considera¬ 
ciones  anteriores  se  han  tratado  los  sistemas 
estructurales  como  sistemas  independientes. 
De  hecho,  toda  estructura  no  es  sino  un  sub¬ 
sistema  de  algún  sistema  más  complejo:  un 
edificio,  un  complejo  industrial,  un  sistema 
hidráulico,  de  caminos  o  de  comunicación 
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urbana.  En  un  edificio,  por  ejemplo,  pueden 
distinguirse  varios  subsistemas,  además  del 
estructural:  las  instalaciones  eléctricas,  las 
de  plomería  y  aire  acondicionado,  los  eleva¬ 
dores,  los  acabados  arquitectónicos,  la  ven- 
tanería,  etc. 

Según  el  enfoque  de  sistemas,  en  el  di¬ 
seño  del  sistema  total  debe  tenerse  en  cuen¬ 
ta  la  interacción  entre  todos  los  subsistemas. 
De  esta  manera,  en  el  diseño  del  subsistema 
estructural  deben  considerarse  no  solamente 
los  aspectos  de  eficiencia  estructural,  sino 
también  la  relación  de  la  estructura  con  los 
demás  subsistemas.  Por  ejemplo,  puede  ser 
necesario  prever  pasos  para  instalaciones 
que  impliquen  mayor  consumo  de  materia¬ 
les  que  el  estrictamente  necesario  desde  el 
punto  de  vista  estructural.  Por  otra  parte,  los 
enfoques  globales  o  de  conjunto,  implícitos  en 
la  concepción  de  los  edficios  como  siste¬ 
mas,  pueden  conducir  a  soluciones  de  gran 
eficiencia  en  las  que  los  componentes  es¬ 
tructurales  del  sistema  se  diseñan  de  manera 
que  realicen  otras  funciones,  además  de  las 
estrictamente  estructurales.  Así,  un  muro  de 
carga  puede  ser  también  un  elemento  arqui¬ 
tectónico  de  fachada  y  servir  de  elemento  ri- 
gidizante. 

En  el  diseño  de  los  subsistemas  estruc¬ 
turales  para  edificios,  debe  tenerse  en  cuen¬ 
ta  su  importancia  relativa  dentro  del  sistema 
general.  Son  ilustrativos  los  datos  de  las  ta¬ 
blas  I  - 1  y  1 .2,  basadas  en  información  pro¬ 
porcionada  en  las  referencias  1.23,  1.25  y 
1.38. 

Se  desprende  de  estos  datos  que  la  pro¬ 
porción  del  costo  total  correspondiente  a  la 
estructura  es  relativamente  pequeña.  Esto  in¬ 
dica  que  en  muchas  ocasiones  no  se  justifi¬ 
can  refinamientos  excesivos  en  el  cálculo 
estructural,  ya  que  las  posibles  economías 
de  materiales  resultan  poco  significativas.  Lo 
importante,  en  efecto,  es  la  optimización  del 
sistema  total,  como  ya  se  ha  indicado,  y  no 
la  de  los  subsistemas  o  componentes  consi¬ 
derados  individualmente. 


Tabla  1.1  Distribución  aproximada  del  costo  de  edifi¬ 
cios  altos  en  los  Estados  Unidos  de  América. 


Concepto 

Porcentaje 

Excavación  y  cimientos 

10 

Estructura 

25 

Instalaciones  diversas  (electricidad, 

plomería,  aire  acondicionado) 

30 

Elevadores 

10 

Muros  exteriores 

12 

Acabados  diversos 

13 

loO 

Tabla  1.2  Distribución  aproximada  del  costo  de  edifi¬ 
cios  de  mediana  altura  (1 0  a  1 2  pisos)  en  la  Ciudad  de 
México. 


Concepto 

Porcentajes 

Caso  A 

Caso  B 

Excavación  y  cimientos 

11 

5 

Estructura 

14 

18 

Instalaciones  diversas 

(electricidad,  plomería) 

25 

34 

Elevadores 

3 

5 

Fachadas 

20 

9 

Acabados  diversos 

27 

29 

Si  la  optimización  de  sistemas  relativa¬ 
mente  sencillos,  como  los  sistemas  estructu¬ 
rales,  presenta  ciertas  dificultades,  son  aún  más 
graves  los  problemas  que  ofrece  la  optimiza¬ 
ción  rigurosa  de  sistemas  complejos,  como 
el  de  un  edificio  o  una  obra  urbana,  en  los 
que  intervienen  gran  número  de  variables, 
muchas  de  ellas  de  naturaleza  psicológica  o 
sociológica  y  por  lo  tanto,  difícilmente  cuan- 
tificables.  En  efecto,  la  aplicación  rigurosa 
de  los  métodos  del  enfoque  de  sistemas  aún 
no  es  de  uso  común. 

El  interés  por  el  enfoque  de  sistemas  es¬ 
tá  produciendo  entre  los  proyectistas  un 
cambio  de  actitud  frente  al  problema  de  di¬ 
seño.  Por  una  parte,  se  tiende  a  una  raciona¬ 
lización  creciente  del  proceso  de  diseño,  lo 
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que  conduce  a  manipulaciones  matemáticas 
cada  vez  más  refinadas.  Por  otra,  el  recono¬ 
cimiento  de  la  interdependencia  entre  los 
diversos  subsistemas  que  integran  una  obra 
civil  está  llevando  a  un  concepto  interdisci¬ 
plinario  del  diseño.  Mientras  que  antes  los 
diversos  subsistemas  se  diseñaban  indepen¬ 
dientemente,  de  manera  que  la  coordina¬ 
ción  entre  ellos  solía  ser  poco  satisfactoria, 
ahora  se  tiende  cada  vez  más  al  trabajo  de 
equipo. 

El  enfoque  de  sistemas  aporta  herramien¬ 
tas  de  gran  utilidad  en  el  diseño.  Sin  embar¬ 
go,  no  debe  olvidarse  que  en  el  proceso  de 
diseño  seguirá  siendo  de  gran  importancia  la 
intuición  y  la  capacidad  creativa  e  innova¬ 
dora  del  proyectista. 

En  épocas  recientes  se  han  empezado 
a  desarrollar  los  llamados  sistemas  expertos 
para  apoyar  en  el  proceso  del  diseño  estruc¬ 
tural.  Los  sistemas  expertos  son  herramien¬ 
tas  que  se  utilizan  para  resolver  problemas 
un  tanto  indefinidos,  o  sea,  que  no  pueden 
resolverse  mediante  la  aplicación  de  un  al¬ 
goritmo  determinístico,  que  es  el  caso  del 
diseño  estructural  [1.36].  Generalmente 
son  programas  de  computadora  interactivos 
que  incorporan  la  experiencia,  el  juicio,  re¬ 
glas  empíricas  e  inclusive  la  intuición.  Se 
diferencian  de  los  programas  tradicionales 
en  que  usan  y  representan  elementos  de 
conocimiento,  y  no  sólo  datos;  los  procesos 
son  heurísticos  o  inferenciales,  y  no  algo¬ 
rítmicos  o  repetitivos;  están  orientados  a 
procesos  simbólicos,  y  nd  a  procesos  nu¬ 
méricos. 

El  uso  de  sistemas  expertos  para  diseño 
estructural  se  propuso  originalmente  por 
Fenves  y  Norabhoompipat  en  1978.  A  partir 
de  entonces  se  han  desarrollado  algunos  sis¬ 
temas  que  están  orientados  más  a  la  investi¬ 
gación  que  a  la  práctica  comercial  del 
diseño,  y  que  se  refieren  a  marcos  tridimen¬ 
sionales,  puentes,  armaduras  y  muros  de  re¬ 
tención.  En  la  referencia  1 .36  se  presenta  un 
resúmenosle  estos  sistemas  expertos. 


1 .2  estructuras  de  concreto 

Las  estructuras  de  concreto  reforzado  tienen 
ciertas  características,  derivadas  de  los  pro¬ 
cedimientos  usados  en  su  construcción,  que 
las  distinguen  de  las  estructuras  de  otros  ma¬ 
teriales. 

El  concreto  se  fabrica  en  estado  plástico, 
lo  que  obliga  a  utilizar  moldes  que  lo  sosten¬ 
gan  mientras  adquiere  resistencia  suficiente 
para  que  la  estructura  sea  autosoportante. 
Esta  característica  impone  ciertas  restriccio¬ 
nes,  pero  al  mismo  tiempo  aporta  algunas 
ventajas.  Una  de  éstas  es  su  "moldeabili- 
dad",  propiedad  que  brinda  al  proyectista 
gran  libertad  en  la  elección  de  formas.  Gra¬ 
cias  a  ella,  es  posible  construir  estructuras, 
como  los  cascarones,  que  en  otro  material 
serían  muy  difíciles  de  obtener. 

Otra  característica  importante  es  la  faci¬ 
lidad  con  que  puede  lograrse  la  continuidad 
en  la  estructura,  con  todas  las  ventajas  que 
esto  supone.  Mientras  que  en  estructuras 
metálicas  el  logro  de  continuidad  en  las  co¬ 
nexiones  entre  los  elementos  implica  serios 
problemas  en  el  diseño  y  en  la  ejecución,  en 
las  de  concreto  reforzado  el  monolitismo  es 
consecuencia  natural  de  las  características 
de  construcción. 

Existen  dos  procedimientos  principales 
para  construir  estructuras  de  concreto.  Cuan¬ 
do  los  elementos  estructurales  se  forman  en 
su  posición  definitiva,  se  dice  que  la  estruc¬ 
tura  ha  sido  colada  in  situ  o  colada  en  el  lu¬ 
gar.  Si  se  fabrican  en  un  lugar  distinto  al  de 
su  posición  definitiva  en  la  estructura,  el 
procedimiento  recibe  el  nombre  de  prefabri¬ 
cación. 

El  primer  procedimiento  obliga  a  una 
secuencia  determinada  de  operaciones,  ya 
que  para  iniciar  cada  etapa  es  necesario  es¬ 
perar  a  que  se  haya  concluido  la  anterior.  Por 
ejemplo,  no  puede  procederse  a  la  construc¬ 
ción  de  un  nivel  en  un  edificio  hasta  que 
el  nivel  inferior  haya  adquirido  la  resisten¬ 
cia  adecuada.  Además,  es  necesario  a  me- 
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nudo  construir  obras  falsas  muy  elaboradas 
y  transportar  el  concreto  fresco  del  lugar  de 
fabricación  a  su  posición  definitiva,  opera¬ 
ciones  que  influyen  decisivamente  en  el 
costo. 

Con  el  segundo  procedimiento  se  eco¬ 
nomiza  tanto  en  la  obra  falsa  como  en  el 
transporte  del  concreto  fresco,  y  se  pueden 
realizar  simultáneamente  varias  etapas  de 
construcción.  Por  otra  parte,  este  procedi¬ 
miento  presenta  el  inconveniente  del  costo 
adicional  de  montaje  y  transporte  de  los  ele¬ 
mentos  prefabricados  y  además,  el  proble¬ 
ma  de  desarrollar  conexiones  efectivas  entre 
los  elementos. 

El  proyectista  debe  elegir  entre  estas  dos 
alternativas,  guiándose  siempre  por  las  ven¬ 
tajas  económicas,  constructivas  y  técnicas  que 
pueden  obtenerse  en  cada  caso.  Cualquiera 
que  sea  la  alternativa  que  escoja,  esta  elec¬ 
ción  influye  de  manera  importante  en  el  tipo 
de  estructuración  que  se  adopte. 

Otra  característica  peculiar  de  las  es¬ 
tructuras  de  concreto  reforzado  es  el  agrieta¬ 
miento,  que  debe  tenerse  en  cuenta  al 
estudiar  su  comportamiento  bajo  condicio¬ 
nes  de  servicio. 


1 .3  Características  acción-respuesta 
de  eiementos  de  concreto 

1.3.1  Conceptos  generales 

Se  ha  dicho  que  el  objeto  del  diseño  consis¬ 
te  en  determinar  las  dimensiones  y  caracte¬ 
rísticas  de  los  elementos  de  una  estructura 
para  que  ésta  cumpla  cierta  función  con  un 
grado  de  seguridad  razonable,  comportán¬ 
dose  además  satisfactoriamente  una  vez  en 
condiciones  de  servicio.  Debido  a  estos  re¬ 
quisitos,  es  preciso  conocer  las  relaciones  que 
existen  entre  las  características  de  los  elemen¬ 
tos  de  una  estructura  (dimensiones,  refuerzos, 
etc.),  las  solicitaciones  que  debe  soportar  y 


los  efectos  que  dichas  solicitaciones  producen 
en  la  estructura.  En  otras  palabras,  es  nece¬ 
sario  conocer  las  características  acción-res¬ 
puesta  de  la  estructura  estudiada. 

Las  acciones  en  una  estructura  son  las 
solicitaciones  a  que  puede  estar  sometida. 
Entre  éstas  se  encuentran,  por  ejemplo,  el 
peso  propio,  las  cargas  vivas,  las  presiones 
por  viento,  las  aceleraciones  por  sismo  y  los 
asentamientos.  La  respuesta  de  una  estructu¬ 
ra,  o  de  un  elemento,  es  su  comportamiento 
bajo  una  acción  determinada.  Puede  ex¬ 
presarse  como  deformación,  agrietamiento, 
durabilidad,  vibración.  Desde  luego,  la  res¬ 
puesta  es  función  de  las  características  de  la 
estructura,  o  del  elemento  estructural  consi¬ 
derado. 

Si  se  conocen  las  relaciones 

ACCIÓN  ELEMENTOS  DE  CIERTAS 

CARACTERÍSTICAS  RESPUESTA 

para  todas  las  combinaciones  posibles  de 
acciones  y  características  de  una  estructura, 
se  contará  con  una  base  racional  para  esta¬ 
blecer  un  método  de  diseño.  Éste  tendrá  por 
objeto  determinar  las  características  que  de¬ 
berá  tener  una  estructura  para  que,  al  estar 
sometida  a  ciertas  acciones,  su  comporta¬ 
miento  o  respuesta  sea  aceptable  desde  los 
puntos  de  vista  de  seguridad  frente  a  la  falla 
y  utilidad  en  condiciones  de  servicio. 

El  problema  de  la  determinación  de  las 
relaciones  acción-respuesta  para  estructuras 
con  cualesquiera  características,  sometidas  a 
toda  la  gama  posible  de  acciones  y  combi¬ 
naciones  de  estas  acciones,  es  insoluble,  ya 
que  puede  presentarse  un  número  infinito 
de  combinaciones. 

Debido  a  esta  situación,  fue  necesario 
desarrollar  métodos  que  permitieran  basar  el 
estudio  de  una  estructura  en  conjunto  en 
estudios  del  comportamiento  de  sus  distin¬ 
tas  partes  o  elementos.  Estos  métodos,  lla¬ 
mados  de  análisis,  permiten  determinar  en 
cada  uno  de  los  miembros  de  una  estructu- 
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ra,  las  acciones  internas  resultantes  de  la  apli¬ 
cación  de  las  solicitaciones  exteriores  a  la 
estructura  total.  Esta  consideración  reduce  el 
problema  de  la  determinación  de  las  carac¬ 
terísticas  acción-respuesta  a  dimensiones 
manejables. 

Para  establecer  una  base  racional  de 
diseño,  será  necesario  entonces  obtener  las 
características  acción-respuesta  correspon¬ 
dientes  a  las  acciones  más  frecuentes  sobre 
los  distintos  elementos  estructurales.  Con  es¬ 
ta  información  se  puede  delimitar  el  rango 
de  las  solicitaciones  bajo  las  cuales  el  ele¬ 
mento  se  comportará  satisfactoriamente  una 
vez  en  condiciones  de  servicio.  En  otras  pa¬ 
labras,  es  necesario  establecer  las  relaciones 
entre  los  elementos  siguientes: 


Acciones 

interiores 

Características 
del  elemento 

Respuestas 

carga  axial 

tipo  de  concreto 

deformación 

flexión 

tipo  de  refuerzo 

agrietamiento 

torsión 

tamaño 

durabilidad 

cortante 

forma 

vibración 

restricción 

Ai  valuar  la  respuesta  correspondiente 
a  una  acción  determinada,  es  necesario  to¬ 
mar  en  cuenta  el  modo  de  aplicación  de  la 
misma,  ya  que  este  factor  ejerce  influencia 
muy  importante  en  dicha  respuesta.  &  de¬ 
cir,  la  respuesta  de  una  estructura  a  una  ac¬ 
ción  determinada  dependerá  de  si  ésta  es 
instantánea,  de  corta  duración,  sostenida, 
repetida,  etc. 

En  los  capítulos  siguientes  se  estudian 
estas  relaciones  para  las  acciones  más  fre¬ 
cuentes  en  el  caso  de  estructuras  de  concre¬ 
to.  La  información  relativa  ha  sido  obtenida 
mediante  experimento  y  experiencia  adqui¬ 
rida  con  el  tiempo. 

En  los  procedimientos  de  diseño,  el  di- 
mensionamiento  se  lleva  a  cabo  normalmen¬ 
te  a  partir  de  las  acciones  interiores,  calculadas 
por  medio  de  un  análisis  de  la  estructura. 


Debe  notarse  que,  para  diseñar  satisfactoria¬ 
mente  no  siempre  es  necesario  obtener  las 
acciones  interiores  inducidas  por  las  exterio¬ 
res.  Muchos  diseños  han  sido  desarrollados 
directamente  a  partir  del  estudio  de  modelos 
estructurales.  En  estos  casos,  los  conjuntos  de 
acciones  exteriores,  representativas  de  aque¬ 
llas  a  las  que  en  realidad  estará  sometido  el 
prototipo,  se  aplican  a  un  modelo  a  escala 
de  la  estructura  por  diseñar,  y  se  miden  las 
respuestas  del  mismo.  Para  satisfacer  la  con¬ 
dición  de  seguridad,  el  modelo  a  escala  de¬ 
be  resistir  acciones  un  tanto  mayores  que  las 
que  se  estima  deberá  soportar  la  estructura 
en  condiciones  de  servicio.  Para  satisfacer  la 
condición  de  comportamiento  satisfactorio 
bajo  estas  condiciones  de  servicio,  las  res¬ 
puestas  del  modelo  a  estas  acciones  deberán 
estar  comprendidas  entre  los  valores  consi¬ 
derados  como  límites  de  tolerancia.  Si  una 
de  las  dos  condiciones  no  se  satisface,  se 
modifican  las  características  del  modelo  y  se 
repite  el  proceso. 

La  primera  condición  que  debe  satisfa¬ 
cer  un  diseño  es  que  la  estructura  resultante 
sea  lo  suficientemente  resistente.  En  térmi¬ 
nos  de  las  características  acción-respuesta, 
se  puede  definir  la  resistencia  de  una  estruc¬ 
tura  o  elemento  a  una  acción  determinada 
como  el  valor  máximo  que  dicha  acción 
puede  alcanzar.  Una  vez  determinada  la  re¬ 
sistencia  a  una  cierta  acción,  se  compara  este 
valor  máximo  con  el  valor  correspondiente 
bajo  las  condiciones  de  servicio.  De  esta 
comparación  se  origina  el  concepto  de  fac¬ 
tor  de  seguridad  o  factor  de  carga.  De  un 
modo  rudimentario,  éste  puede  definirse  co¬ 
mo  el  cociente  entre  la  resistencia  y  el  valor 
estimado  de  la  acción  correspondiente  en 
condiciones  de  servicio. 

El  diseño  debe  garantizar  que  la  estruc¬ 
tura  tenga  un  factor  de  seguridad  razonable. 
Mediante  este  factor,  se  trata  de  tomar  en 
cuenta  en  el  diseño  la  incertidumbre  exis¬ 
tente  con  respecto  a  los  efectos  de  ciertas 
acciones  y  los  valores  usados  en  varias  etapas 
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Figura  1.1  Concepto  de  probabilidad  de  falla. 


del  proceso.  Entre  las  principales  incertidum¬ 
bres  se  pueden  mencionar  el  desconocimien¬ 
to  de  las  acciones  reales  y  su  distribución,  la 
validez  de  la  hipótesis  y  simplificaciones  uti¬ 
lizadas  en  el  análisis,  la  diferencia  entre  el 
comportamiento  real  y  el  supuesto,  y  la  dis¬ 
crepancia  entre  los  valores  reales  de  las 
dimensiones  y  de  las  propiedades  de  los  ma¬ 
teriales  con  las  especificadas  en  el  diseño. 

La  selección  de  un  factor  de  seguridad 
adecuado  no  es  problema  sencillo,  debido  al 
gran  número  de  variables  y  de  condiciones 
que  deben  tomarse  en  cuenta.  La  dificultad 
principal  reside  en  la  naturaleza  probabilis- 
ta  tanto  de  las  acciones  que  obran  sobre  las 
estructuras  como  de  las  resistencias  de  éstas. 
Este  carácter  aleatorio  de  solicitaciones  y  re¬ 
sistencias  hace  que  exista  siempre  cierta  pro¬ 
babilidad  de  que  se  presenten  combinaciones 
de  valores  en  que  la  acción  sea  superior  a  la 
resistencia.  Esto  se  ilustra  en  la  figura  1 . 1  ,en 


la  que  se  representan  las  distribuciones  de 
frecuencias  de  solicitaciones  y  resistencias 
de  un  elemento  estructural,  por  ejemplo  una 
viga.  Si  la  acción  alcanza  el  valor  Pi,  y  la  re¬ 
sistencia  el  valor  ocurrirá  un  evento  de 
falla.  El  área  sombreada  es  una  medida  de  la 
probabilidad  de  falla  de  la  estructura.  La  pro¬ 
babilidad  de  falla  da  una  medida  significativa 
del  margen  de  seguridad  real  de  la  estruc¬ 
tura.  Puede  expresarse  en  términos  eco¬ 
nómicos,  si  se  cuenta  con  los  elementos 
necesarios  para  estimar  el  costo  de  las  con¬ 
secuencias  de  la  falla.  La  estimación  del 
costo  de  la  falla,  junto  con  el  costo  de  la  es¬ 
tructura,  pueden  servir  de  base  para  escoger 
una  solución  conveniente  con  un  criterio  ra¬ 
cional  que  asigne  un  margen  de  seguridad, 
de  acuerdo  con  la  importancia  de  la  obra. 
Obviamente,  el  factor  de  seguridad  de  una 
presa  debe  ser  mayor  que  el  de  una  bodega 
de  chatarra. 


2  O  Las  eslnxturas  efe  concreto 


Los  criterios  modernos  de  diseño  están 
tendiendo  a  enfoques  probabilistas  como  el 
descrito  [1.17,  1.24,  1.33,  1.341,  no  obstante 
las  dificultades  que  implican.  Por  una  parte, 
todavía  no  se  tiene  suficiente  información 
sobre  la  variabilidad  tanto  de  las  solicita¬ 
ciones  que  deben  considerarse,  como  de  las 
resistencias  de  los  materiales  y  elementos 
utilizados  en  las  estructuras.  Por  otra  parte, 
es  difícil  el  problema  de  asignar  precio  o  va¬ 
lor  a  las  consecuencias  de  una  falla,  en  térmi¬ 
nos  de  posible  pérdida  de  vidas  y  de  costo 
de  reposición.  A  pesar  de  estas  dificultades,  el 
enfoque  tiene  indudable  interés  y  ya  existen 
proposiciones  para  formular  reglamentos  de 
construcción  basados  exclusivamente  en  con¬ 
ceptos  probabilistas.  De  hecho,  ciertos  concep¬ 
tos  probabilistas  ya  han  sido  incorporados  a 
algunos  reglamentos  en  relación  con  la  va¬ 
luación  de  las  características  de  los  materiales 
y  las  acciones  [1 .9,  1.19,  1.24,  1.33,  1.341. 

A  semejanza  del  problema  de  resisten¬ 
cia,  para  garantizar  que  una  estructura  tenga 
un  comportamiento  aceptable  bajo  condi¬ 
ciones  de  servicio,  se  comparan  los  valores 
de  las  respuestas  (deformaciones,  agrieta¬ 
miento,  durabilidad)  correspondientes  a  las 
acciones  estimadas,  con  ciertos  límites  prees¬ 
tablecidos  que  la  experiencia  ha  indicado 
son  satisfactorios  para  el  tipo  de  estructura 
de  que  se  trata. 

El  problema  es  más  difícil  que  cuando 
se  trata  de  valuar  la  resistencia,  ya  que  las 
deformaciones  y  el  agrietamiento  son  fun¬ 
ción  de  las  acciones  reales  que  obran  en  la 
estructura,  de  la  historia  de  carga  y  de  todas 
aquellas  variables  que  influyen  en  el  com¬ 
portamiento.  El  fijar  límites  razonables  para 
las  deformaciones  y  el  agrietamiento  de  los 
distintos  tipos  de  estructuras,  es  más  comple¬ 
jo  que  establecer  un  factor  de  seguridad  ra¬ 
zonable.  Los  problemas  de  agrietamiento  y 
deformaciones  se  tratarán  con  detalle  en  ca¬ 
pítulos  posteriores.  Hasta  la  fecha,  la  mejor 
herramienta  que  posee  el  diseñador  para 
establecer  límites  de  tolerancia  es  su  expe¬ 


riencia  con  estructuras  semejantes,  cuando 
actúan  bajo  condiciones  similares. 

1.3.2  Ilustración 

Para  fijar  las  ideas  anteriores,  éstas  se  aplica¬ 
rán  a  un  caso  específico.  Considérese  el  vo¬ 
ladizo  mostrado  en  la  figura  1.2  sujeto  a  la 
acción  de  una  carga  vertical  P,  que  varía 
desde  un  valor  nulo  hasta  aquel  que  produce 
el  colapso.  La  característica  acción-respues¬ 
ta  más  inmediata  es  la  curva  carga-deflexión 
presentada  también  en  la  figura. 

En  términos  de  esta  característica  es  po¬ 
sible  definir  cuatro  etapas  en  el  comporta¬ 
miento  del  voladizo: 

a)  Una  etapa  inicial  elástica,  en  la  que 
las  cargas  son  proporcionales  a  las 
deformaciones.  &  frecuente  que  ba¬ 
jo  las  condiciones  permanentes  de 
servicio  (excluyendo  las  cargas  de  cor¬ 
ta  duración  como  viento  o  sismo),  la 
estructura  se  encuentre  en  esta  eta¬ 
pa.  La  carga  de  servicio  se  ha  marcado 
en  la  figura  como  Ps  y  la  deforma¬ 
ción  correspondiente  como  a 

b)  Una  etapa  intermedia  en  la  que  la  re¬ 
lación  carga-deformación  ya  no  es  li¬ 
neal,  pero  en  la  que  la  carga  va 
creciendo. 

c)  Una  etapa  plástica,  en  la  que  se  pro¬ 
ducen  deformaciones  relativamente 
grandes  para  incrementos  pequeños 
o  nulos  de  las  cargas.  La  resistencia 
Pr  se  encuentra  en  esta  etapa.  Debi¬ 
do  a  la  forma  de  la  curva,  es  difícil 
establecer  cuál  es  la  deformación  co¬ 
rrespondiente  a  la  resistencia. 

c/jUna  etapa  inestable,  caracterizada 
por  una  rama  descendente  hasta  el 
colapso,  donde  a  mayores  deforma¬ 
ciones  la  carga  disminuye. 

De  la  ilustración  se  puede  definir  el  fac¬ 
tor  de  seguridad  como  el  cociente  P/Ps-  La 
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Figura  1 2  Gráfica  carga-deformación . 


estructura  tendrá  una  resistencia  adecuada, 
si  este  factor  es  mayor  que  un  valor  predeter¬ 
minado  considerado  como  aceptable. 

Para  investigar  si  el  comportamiento 
bajo  condiciones  de  servicio  es  satisfacto¬ 
rio,  se  deberá  comparar  el  valor  de  la  defor¬ 
mación  correspondiente  a  Pj  con  ciertos 
valores  preestablecidos  que  se  estimen  to¬ 
lerables,  de  acuerdo  con  experiencias  ante¬ 
riores. 

Es  interesante  hacer  notar  que,  en  la 
etapa  plástica,  a  una  variación  muy  pequeña 
de  la  carga  corresponde  una  variación  im¬ 
portante  en  la  deformación  de  la  estructura. 
Por  lo  tanto,  si  las  acciones  en  esta  etapa  se 
determinan  a  partir  de  las  deformaciones, 
entonces  los  errores  importantes  en  la  esti¬ 
mación  de  éstas  sólo  producirán  variaciones 
insignificantes  en  el  valor  de  la  acción.  Por 
el  contrario,  es  difícil  predecir  en  esta  etapa 
el  valor  de  la  deformación  que  corresponde¬ 
rá  a  una  carga  determinada. 


El  ejemplo  anterior  muestra  claramente 
que  es  necesario  conocer  las  relaciones  ac¬ 
ción-respuesta  correspondientes  a  una  varia¬ 
ción  de  P,  desde  un  valor  nulo  hasta  el  que 
produce  el  colapso.  Esta  información  permi¬ 
te  conocer  el  grado  de  seguridad  de  la  es¬ 
tructura  y  estimar  el  intervalo  de  carga  bajo 
el  cual  el  voladizo  se  comportará  satisfacto¬ 
riamente. 


1 .4  Las  acciones 

Las  principales  solicitaciones  o  acciones 
exteriores  a  que  puede  estar  sujeta  una  es¬ 
tructura  son:  cargas  estáticas  debidas  a  peso 
propio,  a  cargas  vivas  y  a  cargas  permanen¬ 
tes,  así  como  cargas  dinámicas  impuestas 
por  un  sismo,  por  la  presión  de  un  viento  o 
por  la  aplicación  repetida  de  cargas  vivas. 
También  se  consideran  como  solicitaciones 
las  deformaciones  de  la  estructura  inducidas 
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por  asentamiento,  contracción,  flujo  plástico 
y  cambios  de  temperatura. 

Al  estimar  las  acciones,  es  necesario 
prever  las  condiciones  más  desfavorables  en 
que  la  estructura  puede  llegar  a  encontrarse, 
así  como  el  tiempo  que  sufrirá  estas  condi¬ 
ciones  desfavorables.  Para  hacer  un  análisis 
riguroso  sería  necesario  conocer  las  variacio¬ 
nes  probables  en  la  intensidad  y  distribución 
de  las  cargas  a  lo  largo  de  la  vida  útil  de  la 
estructura,  cosa  difícil  de  lograr. 

Al  tratar  del  diseño  estructural  se  ha  he¬ 
cho  hincapié  en  el  desarrollo  de  métodos  de 
análisis  de  estructuras,  pero  se  han  llevado  a 
cabo  estudios  limitados  sobre  los  valores 
probables  de  las  cargas  que  actúan.  Es  aquí 
donde  se  pueden  cometer  los  mayores  erro¬ 
res  y  donde  nuestro  conocimiento  es  más 
exiguo. 

La  estimación  de  las  cargas  debidas  al 
peso  propio  puede  hacerse  con  relativa  pre¬ 
cisión:  los  errores  no  serán  mayores  del  20 
por  ciento,  si  se  han  evaluado  con  cuidado 
los  volúmenes  de  los  materiales  y  los  pesos 
volumétricos. 

En  lo  que  respecta  a  carga  viva,  los 
errores  en  la  estimación  pueden  ser  del  100 
por  ciento  o  aun  mayores.  La  carga  viva  está 
especificada  comúnmente  en  los  reglamentos 
de  construcción  como  carga  uniformemente 
repartida  equivalente,  con  distintas  intensi¬ 
dades  de  acuerdo  con  el  uso  considerado,  o 
bien,  si  se  trata  de  puentes  o  viaductos,  como 
carga  móvil  idealizada.  Estos  valores  equiva¬ 
lentes  especificados  se  basan  en  estudios 
limitados.  Los  efectos  de  las  cargas  equiva¬ 
lentes  en  la  estructura  pueden  ser  muy  dife¬ 
rentes  de  los  efectos  de  las  cargas  reales. 

La  estimación  de  cargas  laterales  debi¬ 
das  a  viento  o  sismo  está  sujeta  aún  a  mayor 
incertidumbre.  Fácilmente  se  cometen  erro¬ 
res  mucho  mayores  que  los  anteriores  en  la 
estimación  de  los  efectos  de  estas  acciones. 

En  el  estado  actual  de  nuestro  conoci¬ 
miento,  puede  esperarse  solamente  que,  con 
base  en  la  experiencia,  se  especifique  un  ti¬ 


po  de  carga  tal  que,  unido  a  procedimientos 
adecuados  de  diseño  y  construcción,  pro¬ 
porcione  una  estructura  que  se  comporte  sa¬ 
tisfactoriamente. 


1.5  El  análisis  de  estructuras  de 
concreto  reforzado 

Para  poder  analizar  una  estructura  es  nece¬ 
sario  idealizarla.  Por  ejemplo,  una  idealiza¬ 
ción  frecuente  en  el  análisis  de  edificios  es 
considerar  la  estructura  como  formada  por 
series  de  marcos  planos  en  dos  direcciones. 
De  este  modo  se  reduce  el  problema  real  tri¬ 
dimensional  a  uno  de  dos  dimensiones.  Se 
considera,  además,  que  las  propiedades  me¬ 
cánicas  de  los  elementos  en  cada  marco  es¬ 
tán  concentradas  a  lo  largo  de  sus  ejes.  Las 
acciones  se  aplican  sobre  esta  estructura 
idealizada. 

Las  solicitaciones  o  acciones  exteriores 
inducen  acciones  interiores  (momentos, 
fuerzas)  de  intensidad  variable.  El  propósito 
fundamental  del  análisis  es  valuar  las  accio¬ 
nes  interiores  en  las  distintas  partes  de  la  es¬ 
tructura.  Para  ello  es  necesario,  salvo  en 
estructuras  o  elementos  isostáticos,  conocer 
o  suponer  la  relación  entre  fuerza  y  defor¬ 
mación  o,  en  términos  más  generales,  entre 
acción  y  respuesta. 

La  hipótesis  más  simple  que  puede  ha¬ 
cerse  para  relacionar  carga  y  deformación, 
es  suponer  una  dependencia  lineal;  el  análi¬ 
sis  elástico  de  estructuras  parte  de  esta  hipó¬ 
tesis. 

Otra  hipótesis  relativamente  simple  que 
se  hace  para  el  análisis  de  estructuras,  es  la 
de  suponer  que  las  acciones  interiores,  al 
llegar  a  cierto  valor  crítico  de  la  acción,  son 
independientes  de  las  deformaciones;  en 
esta  hipótesis  se  basa  el  análisis  límite.  En  él 
se  tratan  de  obtener  los  valores  de  las  accio¬ 
nes  para  los  cuales  la  estructura  se  vuelve  un 
mecanismo  inestable. 
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Existen  otros  tipos  de  análisis  más  refi¬ 
nados,  con  hipótesis  menos  simples  que  las 
anteriores,  que  se  aproximan  más  a  la  reali¬ 
dad.  Debido  a  su  mayor  refinamiento,  son 
más  laboriosos,  aunque  con  el  empleo  de 
computadoras  se  usarán  cada  vez  más. 

1.6  El  dimensionamiento 
de  eiementos  de 
concreto  reforzado 

Se  entiende  por  dimensionamiento  la  deter¬ 
minación  de  las  propiedades  geométricas  de 
los  elementos  estructurales  y  de  la  cantidad 
y  posición  del  acero  de  refuerzo. 

El  procedimiento  de  dimensionamiento 
tradicional,  basado  en  esfuerzos  de  trabajo, 
consiste  en  determinar  los  esfuerzos  corres¬ 
pondientes  a  acciones  interiores  obtenidas 
de  un  análisis  elástico  de  la  estructura,  bajo 
sus  supuestas  acciones  de  servicio.  Estos  es¬ 
fuerzos  se  comparan  con  esfuerzos  permisi¬ 
bles,  especificados  como  una  fracción  de  las 
resistencias  del  concreto  y  del  acero.  &  su¬ 
pone  que  así  se  logra  a  la  par,  un  comporta¬ 
miento  satisfactorio  en  condicionesde  servicio 
y  un  margen  razonable  de  seguridad. 

El  factor  de  seguridad  de  los  elementos 
de  una  estructura  dimensionados  por  el  mé¬ 
todo  de  esfuerzos  de  trabajo  no  es  uniforme, 
ya  que  no  puede  medirse  en  todos  los  casos 
el  factor  de  seguridad  por  la  relación  entre 
las  resistencias  de  los  materiales  y  los  esfuer¬ 
zos  permisibles.  En  otras  palabras,  la  rela¬ 
ción  entre  la  resistencia  del  material  y  los 
esfuerzos  de  trabajo  no  es  siempre  igual  a  la 
relación  entre  la  resistencia  del  elemento  y 
su  solicitación  de  servicio. 

El  procedimiento  más  comúnmente  uti¬ 
lizado  en  la  actualidad  es  el  denominado 
método  plástico,  de  resistencia  o  de  resisten¬ 
cia  última,  según  el  cual  los  elementos  o 
secciones  se  dimensionan  para  que  tengan 
una  resistencia  determinada. 


El  procedimiento  consiste  en  definir  las 
acciones  interiores,  correspondientes  a  las  con¬ 
diciones  de  servicio,  mediante  un  análisis 
elástico,  y  multiplicarlas  por  un  factor  de  car¬ 
ga,  que  puede  ser  constante  o  variable  según 
los  distintos  elementos,  para  así  obtener  las 
resistencias  de  dimensionamiento.  El  factor 
de  carga  puede  introducirse  también  incre¬ 
mentando  las  acciones  exteriores  y  realizando 
después  un  análisis  elástico  de  la  estructura. 
El  dimensionamiento  se  hace  con  la  hipóte¬ 
sis  de  comportamiento  inelástico. 

El  procedimiento  de  dimensionamiento 
plástico  puede  también  aplicarse  a  los  re¬ 
sultados  de  un  análisis  límite,  del  cual  se  ob¬ 
tienen  directamente  las  acciones  interiores 
correspondientes  a  la  carga  de  falla  que  con¬ 
vierte  la  estructura  en  un  mecanismo.  El  di¬ 
mensionamiento  a  partir  de  un  análisis  límite 
no  es  todavía  la  aplicación  práctica,  debido 
a  las  incertidumbres  que  se  tienen  sobre  me¬ 
canismos  de  colapso,  la  inestabilidad  gene¬ 
ral  de  la  estructura  y  la  capacidad  de  rotación 
de  los  elementos  de  la  misma. 

El  análisis  límite  no  debe  confundirse 
con  el  criterio  general  de  dimensionamien¬ 
to,  denominado  de  estados  límite,  en  el  que 
están  basadas  las  recomendaciones  del  Co¬ 
mité  Euro-Internacional  del  Concreto  [1.19] 
y  los  reglamentos  ruso  [1.9,  1.321  e  inglés 
[1 .22].  El  enfoque  de  estados  límite  no  es  si¬ 
no  un  formato  en  el  que  se  consideran  todos 
los  aspectos  del  diseño  en  forma  ordenada  y 
racional  y  que  permite  la  fácil  incorporación 
de  criterios  probabilistas.  De  hecho,  se  trata  de 
lograr  que  las  características  acción-respues¬ 
ta  de  un  elemento  estructural  o  de  una  es¬ 
tructura  estén  dentro  de  límites  que  se 
consideran  aceptables.  Según  este  método, 
una  estructuran  un  elemento  estructural  de¬ 
ja  de  ser  útil  cuando  alcanza  un  estado,  lla¬ 
mado  estado  límite,  en  el  que  deja  de 
realizar  la  función  para  la  cual  fue  diseñado. 

A  continuación  se  presenta  con  cierto 
detalle  el  procedimiento  de  diseño  basado 
en  el  concepto  de  estados  límite. 
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1.7  Diseño  por  estados  límite 

La  mayoría  de  los  reglamentos  de  construc¬ 
ción  actuales,  como  el  del  Distrito  Federal 
[1.11],  el  del  Comité  Euro-Internacional  del 
Concreto  [1.19],  los  Eurocódigos  usados  en 
los  países  de  la  Unión  Europea  [1 .22]  y  el  de 
Canadá  [1 .27],  establecen  disposiciones  para 
el  diseño-de  estructuras  basadas  en  el  con¬ 
cepto  de  estados  límite.  A  continuación  se 
presentan  en  forma  resumida  las  disposicio¬ 
nes  al  respecto  del  Reglamento  de  las  Cons¬ 
trucciones  para,  el  Distrito  Federal,  y  los 
criterios  en  los  que  están  basadas.  Al  final  de 
esta  sección  se  presentan  las  disposiciones 
del  Reglamento  del  American  Concrete  Ins- 
titute  [1 .1 3],  muy  usado  en  América  Latina,  las 
cuales,  aunque  no  están  expresadas  formal¬ 
mente  en  términos  de  estados  límite,  siguen 
conceptos  semejantes. 

1 .7.1  Reglamento  del  Distrito  Federal 

Los  criterios  de  diseño  estructural  en  que  se 
basa  este  reglamento  se  presentan  con  detalle 
en  la  referencia  1 .29.  &  consideran  dos  cate¬ 
gorías  de  estados  límite:  los  de  falla  y  los  de 
servicio.  Los  de  falla  corresponden  al  agota¬ 
miento  definitivo  de  la  capacidad  de  carga  de 
la  estructura  o  de  cualquiera  de  sus  miembros, 
o  al  hecho  de  que  la  estructura,  sin  agotar  su 
capacidad  de  carga,  sufra  daños  irreversibles 
que  afecten  su  resistencia  ante  nuevas  aplica¬ 
ciones  de  carga.  Los  estados  límite  de  servicio 
tienen  lugar  cuando  la  estructura  llega  a 
estados  de  deformaciones,  agrietamientos,  vi¬ 
braciones  o  daños  que  afecten  su  correcto 
funcionamiento,  pero  no  su  capacidad  para 
soportar  cargas.  Para  revisar  los  estados  límite 
de  falla,  o  sea,  la  seguridad  de  una  estructura, 
se  debe  verificar  que  la  resistencia  de  cada 
elemento  estructural  y  de  la  estructura  en  su 
conjunto,  sea  mayor  que  las  acciones  que  ac¬ 
túan  sobre  los  elementos  o  sobre  la  estructu¬ 
ra.  Esta  verificación  se  efectúa  siguiendo  el 
procedimiento  que  se  expone  a  continuación. 


a)  Primero  se  determinan  las  acciones 
que  obran  sobre  la  estructura,  las 
cuales  se  clasifican  en  permanentes, 
como  la  carga  muerta;  variables,  como 
la  carga  viva;  y  accidentales,  como  el 
sismo  y  el  viento. 

b)  Se  calculan,  mediante  un  análisis  es¬ 
tructural,  los  efectos  de  las  acciones 
sobre  la  estructura,  o  sea,  los  valores 
de  las  fuerzas  axiales  y  cortantes  y  de 
los  momentos  flexionantes  y  torsio- 
nantes  que  actúan  en  distintas  sec¬ 
ciones  de  la  estructura.  Estos  valores 
se  denominan  acciones  o  fuerzas  in¬ 
ternas  S. 

c)  Las  fuerzas  internas  se  multiplican  por 
factores  de  carga,  para  obtener 
las  llamadas  fuerzas  internas  de  dise¬ 
ño.  Cuando  se  usan  métodos  lineales 
de  análisis  estructural,  se  obtiene  el 
mismo  resultado  multiplicando  las 
acciones  por  los  factores  de  carga 
antes  de  hacer  el  análisis.  Más  ade¬ 
lante  se  indican  los  factores  de  carga 
recomendados  en  el  Reglamento  del 
Distrito  Federal. 

d)  &  calculan  las  resistencias  nominales, 
R  de  cada  elemento  de  la  estructura,  y 
se  multiplican  por  factores  reducti- 
vos,  Fr,  para  obtener  las  llamadas  re¬ 
sistencias  de  diseño. 

e)  Se  verifica  que  las  resistencias  de  di¬ 
seño,  Fr  R  sean  iguales  o  mayores 
que  las  fuerzas  internas  de  diseño, 
FqS).  Esta  verificación,  que  constituye 
el  criterio  básico  de  comprobación  de 
la  seguridad  de  una  estructura,  según 
el  Reglamento  del  Distrito  Federal, 
puede  ilustrarse  esquemáticamente 
como  sigue: 


Fuerza  interna  Resistencia 

de  diseño  ^  de  diseño 

~  '~F^ 
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A  continuación  se  explica  con  mayor 
detalle  la  forma  de  llevar  a  cabo  cada  una  de 
las  etapas  anteriores. 

Acciones.  Se  mencionó  que  en  el  Re¬ 
glamento  del  Distrito  Federal  las  acciones  se 
clasifican  en  permanentes,  variables  y  acci¬ 
dentales.  Los  criterios  generales  de  determi¬ 
nación  de  estas  acciones  son  los  siguientes 
[1.29,  1.341. 

Las  acciones  permanentes  y  variables 
tienen  distribuciones  de  frecuencia  como  la 
indicada  en  forma  aproximada  en  la  figura 
1.3.  Si  se  trazan  histogramas  del  peso  volu¬ 
métrico  de  diferentes  muestras  de  concreto 
o  de  las  mediciones  de  la  carga  viva  en  un  nú¬ 
mero  grande  de  edificios,  se  verá  que  tienen 
una  forma  similar  a  la  de  esta  figura.  Se  han 
señalado  en  ella  tres  valores  de  las  intensi¬ 
dades  de  las  acciones:  a)  una  intensidad  no¬ 
minal  máxima,  xm,  que  es  aquella  cuya 
probabilidad  de  ser  excedida  es  de  dos  por 
ciento,  o  sea,  que  es  un  valor  máximo  pro¬ 


bable  de  la  carga;  b)  una  intensidad  nominal 
mínima,,^  que  es  aquella  cuya  probabili¬ 
dad  de  no  ser  alcanzada  es  de  dos  por  cien¬ 
to,  o  sea,  que  es  un  valor  mínimo  probable 
de  la  carga;  y  c)  la  intensidad  promedio,  m^. 
Como  se  ve,  las  intensidades  nominales  má¬ 
xima  y  mínima  pueden  ser  muy  diferentes  de 
la  intensidad  promedio. 

El  Reglamento  del  Distrito  Federal  uti¬ 
liza  estos  conceptos  de  intensidad  máxima 
e  intensidad  mínima  para  establecer  las  ac¬ 
ciones  de  diseño  permanentes  y  variables. 
En  el  caso  de  las  permanentes,  establece 
determinar  un  valor  máximo  probable  de  su 
intensidad  tomando  en  cuenta  la  variabili¬ 
dad  de  las  dimensiones  de  los  elementos, 
de  los  pesos  volumétricos  y  de  las  otras 
propiedades  relevantes  de  los  materiales, 
excepto  cuando  el  efecto  de  la  acción  per¬ 
manente  sea  favorable  a  la  estabilidad  de  la 
estructura,  como  en  muros  de  gravedad;  en¬ 
tonces  debe  usarse  la  intensidad  mínima 
probable. 


Figura  1.3  Distribución  de  frecuencias  de  las  cargas. 
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Para  acciones  variables  se  establecen 
cuatro  intensidades: 

a)  Una  intensidad  máxima  probable  que 
se  utiliza  para  combinaciones  de  ac¬ 
ciones  permanentes  y  variables,  y  que 
es  la  equivalente  de  xm  en  la  figura  1 .3. 

b)  Una  intensidad  mínima  probable 
que  debe  utilizarse  cuando  el  efecto 
de  la  acción  sea  favorable  a  la  esta¬ 
bilidad  de  la  estructura;  es  la  equiva¬ 
lente  a  Xm  en  la  figura  1.3,  pero  el 
reglamento  especifica  tomarla,  en 
general,  igual  a  cero. 

c)  Una  intensidad  media,  equivalente  a 
ng  que  se  utiliza  para  estimar  efec¬ 
tos  a  largo  plazo,  como  hundimientos 
o  deflexiones. 

d)  Una  intensidad  instantánea,  que  se 
utiliza  en  combinación  con  acciones 
accidentales,  que  es  el  valor  máximo 
probable  en  el  lapso  en  que  pueda 
presentarse  una  acción  accidental, 
como  un  sismo.  Tiene  valores  com¬ 
prendidos  entre  la  intensidad  media, 
ng  y  la  intensidad  máxima,  x^;  figu¬ 
ra  1.3.  Al  especificarse  esta  intensi¬ 
dad,  se  reconoce  que  es  muy  poco 
probable  que  al  presentarse  una  ac¬ 
ción  accidental,  la  acción  variable 
esté  actuando  con  su  intensidad  má¬ 
xima  probable. 

Por  lo  que  se  refiere  a  las  acciones  ac¬ 
cidentales,  como  viento  o  sismo,  el  Regla¬ 
mento  del  Distrito  Federal  se  basa  en  el 
criterio  de  periodo  de  recurrencia,  que  se 
define  como  el  tiempo  promedio  que  debe 
transcurrir  para  que  la  acción  exceda  un  va¬ 
lor  Xp  que  tiene  una  probabilidad  p  de  ser 
.excedido  en  un  año  cualquiera.  El  Regla¬ 
mento  utiliza  un  periodo  de  recurrencia  de 
50  años,  que  para  estructuras  con  vida  útil 
de  50  o  100  años,  conduce  a  probabilidades 
de  excedencia  muy  superiores  a  las  de  las 
acciones  permanentes  y  variables  [1 .34]. 


Otros  reglamentos  de  construcción  uti¬ 
lizan  criterios  similares  a  los  descritos  para 
la  determinación  de  las  acciones,  podiendo 
variar  los  valores  de  las  probabilidades  de 
exceder  o  de  no  alcanzar  las  acciones  pro¬ 
bables  o  los  periodos  de  recurrencia. 

Fuerzas  internas.  Las  fuerzas  internas. 
Si  se  determinan  efectuando  el  análisis  de  la 
estructura  sujeta  a  las  distintas  combinacio¬ 
nes  de  acciones  que  tengan  una  probabilidad 
no  despreciable  de  ocurrir  simultáneamente. 
Por  ejemplo,  se  deberá  efectuar  el  análisis  es¬ 
tructural  bajo  carga  muerta  y  viva,  o  bajo 
carga  muerta,  viva  y  sismo  simultáneamente, 
para  determinar  cuál  es  la  combinación  más 
desfavorable.  Los  valores  nominales  de  las  car¬ 
gas  que  se  especifican  en  las  Normas  Técnicas 
Complementarias  sobre  Criterios  y  Acciones 
para  el  Diseño  Estructural  de  las  Edificacio¬ 
nes  [1.35],  varían  según  la  combinación  de 
acciones  que  se  considere.  En  las  Normas 
Técnicas  Complementarias  para  Diseño  y 
Construcción  de  Estructuras  de  Concreto  del 
Reglamento  del  Distrito  Federal  [1 .30],  se  per¬ 
mite  que  el  análisis  de  estructuras  de  con¬ 
creto  reforzado  se  efectúe  suponiendo  que 
la  estructura  tiene  un  comportamiento  lineal 
y  elástico,  y  se  permite  también,  bajo  ciertas 
condiciones,  utilizar  análisis  al  límite. 

Factores  de  carga.  Se  mencionó  más 
arriba  que  las  cargas  nominales  se  multipli¬ 
can  por  factores  de  carga  antes  de  hacer  el 
análisis  estructural.  Estos  factores  son  números 
con  los  que  se  incrementan  las  cargas  nomi¬ 
nales  máximas  o  se  reducen  las  mínimas,  de 
tal  manera  que  con  ellos  se  aumenta  o  se 
disminuye,  respectivamente,  la  probabilidad 
de  que  las  cargas  sean  excedidas  o  no  sean  al¬ 
canzadas.  Los  factores  de  carga  toman  en 
cuenta  la  posibilidad  de  que  se  presenten  so¬ 
brecargas  y  las  imprecisiones  en  los  méto¬ 
dos  de  análisis  estructural.  La  probabilidad 
de  que  varias  acciones  existan  simultánea¬ 
mente  con  su  máxima  intensidad  es  peque- 
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ña,  por  eso  generalmente  se  especifican  fac¬ 
tores  de  carga  menores  para  acciones  com¬ 
binadas.  Así,  el  Reglamento  del  Distrito 
Federal  [1 .35]  establece  los  siguientes  facto¬ 
res  de  carga: 

a)  Para  combinaciones  que  incluyan 
exclusivamente  acciones  permanen¬ 
tes  y  variables,  el  factor  de  carga,  F^, 
será  de  1.4,  excepto  en  estructuras 
que  soporten  pisos  en  los  que  pueda 
haber  normalmente  aglomeración  de 
personas,  o  en  construcciones  que 
contengan  equipo  sumamente  valio¬ 
so,  caso  en  el  cual  el  factor  de  carga 
será  de  1 .5. 

b)  Para  combinaciones  de  acciones  que 
incluyan  una  accidental,  como  vien¬ 
to  o  sismo,  además  de  las  acciones 
permanentes  y  variables,  el  factor  de 
carga,  será  de  1.1. 

c)  Para  acciones  cuyo  efecto  sea  favora¬ 
ble  a  la  resistencia  o  estabilidad  de  la 
estructura,  se  tomará  un  factor  de 
carga,  F^  de  0.9.  En  estos  casos,  co¬ 
mo  ya  se  explicó  anteriormente,  se 
utiliza  la  carga  nominal  mínima. 

d) En  la  revisión  de  estados  límite  de 
servicio,  se  tomará  un  factor  de  car¬ 
ga  igual  a  uno. 

Resistencias.  &  entiende  por  resistencia 
la  magnitud  de  una  acción,  o  de  una  combi¬ 
nación  de  acciones,  que  provocaría  la  apari¬ 
ción  de  un  estado  límite  de  falla  en  un 
elemento  estructural  o  en  una  estructura. 
Por  ejemplo,  la  resistencia  a  flexión  de  una 
viga  es  la  magnitud  del  momento  flexionan- 
te  que  provocaría  su  falla  en  flexión;  su  re¬ 
sistencia  a  cortante  es  la  magnitud  de  la 
fuerza  cortante  que  provocaría  una  falla  de 
este  tipo  del  elemento;  la  resistencia  a  flexo- 
compresión  de  una  columna  es  la  magnitud 
del  momento  flexionante  y  de  la  carga  axial 
que,  combinadas,  producen  la  falla  del  ele¬ 
mento. 


La  resistencia  es  también  una  variable 
probabilista.  Pata  estimar  la  resistencia  de  mu¬ 
chos  elementos  estructurales,  existen  méto¬ 
dos  probados  experimentalmente  o  que  han 
demostrado  su  validez  a  través  de  la  expe¬ 
riencia.  El  valor  calculado  con  estos  méto¬ 
dos  se  denomina,  en  este  texto,  resistencia 
nominal,  que  es  un  término  usado  en  versio¬ 
nes  anteriores  del  Reglamento  del  Distrito 
Federal.  Para  elementos  estructurales  poco 
comunes,  para  los  cuales  no  existen  métodos 
de  cálculo  incluidos  en  el  Reglamento,  debe¬ 
rá  recurrirse  a  métodos  teóricos  o  a  la  deter¬ 
minación  directa  de  la  resistencia  en  forma 
experimental.  El  valor  de  la  resistencia  nomi¬ 
nal  en  estos  casos  será  tal,  que  la  probabilidad 
de  que  no  sea  alcanzado  sea  relativamente 
pequeña;  un  valor  de  dos  por  ciento  es  reco¬ 
mendable  (figura  1 .4).  Cuando  en  este  texto  se 
emplea  el  término  resistencia,  se  debe  enten¬ 
der  que  es  equivalente  al  término  resistencia 
nominal. 

La  mayor  parte  de  este  libro,  del  capítulo 
4  al  9  y  del  1 2  al  1 5,  está  dedicada  a  presen¬ 
tar  métodos  para  el  cálculo  de  las  resisten¬ 
cias  de  elementos  estructurales  de  concreto 
reforzado.  En  los  ejemplos  que  se  presentan 
se  utilizan  indistintamente  el  Reglamento 
del  Distrito  Federal  o  el  del  American  Con¬ 
crete  Institute. 

Las  resistencias  nominales  deben  multi¬ 
plicarse  por  factores  reductivos  de  resisten¬ 
cia,  Fü,  para  tomar  en  cuenta  la  naturaleza 
aproximada  de  las  fórmulas  utilizadas  para 
calcular  las  resistencias,  errores  en  las  dimen¬ 
siones  de  los  elementos,  efectos  adversos 
debidos  a  procedimientos  inadecuados  de 
colocación  y  curado  del  concreto  e  impor¬ 
tancia  relativa  de  distintos  tipos  de  miembros 
estructurales.  El  valor  de  estos  factores  de¬ 
pende  también  del  tipo  de  falla;  la  reducción 
es  mayor  para  elementos  de  falla  frágil  que 
para  elementos  de  falla  dúctil.  En  capítulos 
siguientes  se  indican  los  factores  de  resisten¬ 
cia  que  especifica  el  Reglamento  del  Distri¬ 
to  Federal  para  distintos  tipos  de  acciones. 
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Figura  1.4  Distribución  de  frecuencias  de  ias  resistencias. 


Revisión  de  la  seguridad.  La  última  eta¬ 
pa  del  procedimiento  consiste  en  verificar 
que  para  todo  estado  límite  de  falla,  la  resis¬ 
tencia  de  diseño  exceda  a  la  fuerza  interna 
actuante  de  diseño,  o  sea,  que  FrR>  Fe  S. 
Por  ejemplo,  la  resistencia  de  diseño  a  fle¬ 
xión  de  una  viga  debe  ser  mayor  que  el  mo¬ 
mento  flexionante  de  diseño. 

Por  lo  que  respecta  a  los  estados  límite 
de  servicio,  el  Reglamento  del  Distrito  Fede¬ 
ral  especifica  calcular  la  magnitud  de  las 
respuestas,  tales  como  deflexiones  y  vibra¬ 
ciones  bajo  la  acción  de  las  cargas  nomina¬ 
les,  sin  incrementarlas  o  disminuirlas  con 
factores  de  carga,  y  comparar  estas  magnitu¬ 
des  con  valores  especificados  en  el  mismo 
Reglamento.  En  capítulos  siguientes  de  este 
libro  se  presentan  métodos  para  calcular  las 
deflexiones  y  los  agrietamientos  de  elemen¬ 
tos  estructurales  de  concreto  reforzado.  Es¬ 
tas  respuestas  son  las  más  importantes  para 
elementos  de  este  material. 

1.7.2  Reglamento  del  American  Concrete 
Institute  (ACI  318-02) 

Este  reglamento  está  diseñado  para  ser  utili¬ 
zado  como  parte  integrante  de  reglamentos 


más  generales  en  vigor  en  distintas  localida¬ 
des.  No  establece,  por  lo  tanto,  valores  de 
las  cargas  que  deben  ser  utilizadas  en  el  di¬ 
seño,  como  sí  lo  hace  el  Reglamento  del 
Distrito  Federal.  Sin  embargo,  los  factores 
de  carga  que  se  especifican  a  partir  de  la 
edición  de  2002,  así  como  los  factores  de 
reducción  de  resistencia  denominados  es¬ 
tán  tomados  de  los  que  a  su  vez  especifica  la 
American  Society  of  Civil  Engineers  junto 
con  los  valores  de  las  cargas  recomendadas 
IÍ1.37].  Estas  cargas  y  factores  son  válidos 
para  cualquier  tipo  de  material,  lo  cual  tiene 
la  ventaja  de  que  se  pueden  usar  para  cons¬ 
trucciones  compuestas,  por  ejemplo  estruc¬ 
turas  de  concreto  y  acero.  Algunos  ejemplos 
de  cargas  factorizadas,  que  en  el  Reglamen¬ 
to  ACI  se  denominan  U,  son  los  siguientes: 

a)  Para  combinaciones  de  carga  muerta 
y  carga  viva, 

U  =  ^.2  D  +  1.6  L  + 0.5  Lr 

Donde  D  es  el  valor  de  la  carga 
muerta,  L  el  valor  de  la  carga  viva  en 
los  pisos  intermedios,  y  ¿r  el  valor  de 
la  carga  viva  en  azotea. 
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b)  Para  combinaciones  de  carga  muer¬ 
ta,  sismo  y  carga  viva, 

ü  =  1 .2  D  +  1 .4  f  -t-  1 .0  ¿ 

Donde  E  es  la  fuerza  sísmica  calcula¬ 
da  a  partir  de  cargas  de  servicio. 

La  revisión  de  la  seguridad  en  el  Regla¬ 
mento  AGI  se  plantea  entonces  como 
^  (resistencia  nominal)  >  U. 

Esta  expresión  es  equivalente  a  la  de 
F/?R  >  FcS  del  Reglamento  del  Distrito  Federal. 

El  Reglamento  AGI  también  incluye  fac¬ 
tores  de  carga  para  cargas  producidas  por 
empuje  de  tierra  o  de  líquidos,  para  los  efec¬ 
tos  de  cambios  de  temperatura,  asentamientos 
diferenciales,  flujo  plástico  y  contracción 
del  concreto,  viento,  lluvia  y  nieve. 

En  la  referencia  1.33  se  presenta  un 
ejemplo  de  cómo  pueden  obtenerse  factores 
de  carga  con  el  formato  del  reglamento  AGI 
usando  conceptos  de  enfoques  probabilísti- 
cos  de  seguridad  estructural. 


Finalmente,  los  requisitos  bajo  condi¬ 
ciones  de  servicio,  que  equivalen  a  la  revisión 
en  estados  límite  de  servicio  del  Reglamen¬ 
to  del  Distrito  Federal,  se  revisan  bajo  la  ac¬ 
ción  de  las  cargas  nominales  del  reglamento 
más  general. 

Los  diseños  finales  que  se  obtienen 
aplicando  el  Reglamento  del  Distrito  Federal 
son  semejantes  a  los  obtenidos  con  el  Regla¬ 
mento  AGI.  Sin  embargo,  no  se  pueden  com¬ 
parar  etapa  por  etapa  del  diseño.  Los  factores 
de  carga  del  Reglamento  AGI  son  menores  que 
los  del  Distrito  Federal,  pero  los  factores  de 
reducción  de  resistencias  del  AGI  son  más 
severos.  El  Reglamento  del  Distrito  Federal 
incluye  disposiciones  que  también  son  fac¬ 
tores  de  seguridad,  como  considerar  una 
resistencia  reducida  del  concreto,  f*,  o  di¬ 
mensiones  reducidas  para  algunos  miem¬ 
bros,  lo  que  no  hace  el  Reglamento  AGI.  Hay 
entonces  variaciones  entre  ambos  reglamen¬ 
tos  sobre  la  forma  de  lograr  que  la  resisten¬ 
cia  de  diseño  sea  igual  o  mayor  que  la 
fuerza  interna  de  diseño.  Pero  ambos  se  sus¬ 
tentan  en  este  criterio  general  de  diseño. 
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elásticos.  /2.6  Deformaciones  por  cambios 
de  temperatura.  /2.7  Algunas  caracterís¬ 
ticas  de  los  aceros  de  refuerzo. 


2.1  Introducción 

El  concreto  es  un  material  pétreo,  artificial, 
obtenido  de  la  mezcla,  en  proporciones  de¬ 
terminadas,  de  cemento,  agregados  y  agua. 
El  cemento  y  el  agua  forman  una  pasta  que 
rodea  a  los  agregados,  constituyendo  un  ma¬ 
terial  heterogéneo.  Algunas  veces  se  añaden 
ciertas  sustancias,  llamadas  aditivos  o  adi¬ 
cionantes,  que  mejoran  o  modifican  algunas 
propiedades  del  concreto. 

El  peso  volumétrico  del  concreto  es  ele¬ 
vado  en  comparación  con  el  de  otros  mate¬ 
riales  de  construcción,  y  como  los  elementos 
estructurales  de  concreto  son  generalmente 
voluminosos,  el  peso  es  una  característica 
que  debe  tomarse  en  cuenta.  Su  valor  oscila 
entre  1.9  y  2.5  ton/m^  dependiendo  princi¬ 
palmente  de  los  agregados  pétreos  que  se 
empleen.  Algunas  de  las  otras  características 
del  concreto  se  ven  influidas  por  su  peso  vo¬ 
lumétrico,  como  se  verá  más  adelante.  Por 
esta  razón,  algunos  reglamentos  de  cons¬ 
trucción  establecen  disposiciones  que  depen¬ 


den  del  peso  volumétrico.  El  Reglamento  de 
Construcciones  del  Distrito  Federal,  por 
ejemplo,  define  dos  clases  de  concreto:  clase 
1,  que  tiene  un  peso  volumétrico  en  estado 
fresco  superior  a  2.2  ton/m^,  y  clase  2,  cuyo 
peso  volumétrico  está  comprendido  entre 
1.9  y  2.2  ton/m3. 

El  concreto  simple,  sin  refuerzo,  es  re¬ 
sistente  a  la  compresión,  pero  es  débil  en 
tensión,  lo  que  limita  su  aplicabilidad  como 
material  estructural.  Para  resistir  tensiones  se 
emplea  refuerzo  de  acero,  generalmente  en 
forma  de  barras,  colocado  en  las  zonas  don¬ 
de  se  prevé  que  se  desarrollarán  tensiones 
bajo  las  acciones  de  servicio.  El  acero  res¬ 
tringe  el  desarrollo  de  las  grietas  originadas 
por  la  poca  resistencia  a  la  tensión  del  con¬ 
creto. 

El  uso  del  refuerzo  no  está  limitado  a  la 
finalidad  anterior.  También  se  emplea  en  zo¬ 
nas  de  compresión  para  aumentar  la  resis¬ 
tencia  del  elemento  reforzado,  para  reducir 
las  deformaciones  debidas  a  cargas  de  larga 
duración  y  para  proporcionar  confinamiento 
lateral  al  concreto,  lo  que  indirectamente 
aumenta  su  resistencia  a  la  compresión. 

La  combinación  de  concreto  simple 
con  refuerzo  constituye  lo  que  se  llama  con¬ 
creto  reforzado. 

El  concreto  presforzado  es  una  modali¬ 
dad  del  concreto  reforzado,  en  la  que  se  crea 
un  estado  de  refuerzos  de  compresión  en  el 
concreto  antes  de  la  aplicación  de  las  accio¬ 
nes.  De  este  modo,  los  esfuerzos  de  tensión 
producidos  por  las  acciones  quedan  contra¬ 
rrestados  o  reducidos.  La  manera  más  común 
de  presforzar  consiste  en  tensar  el  acero  de 
refuerzo  y  anclarlo  en  los  extremos  del  ele¬ 
mento. 

Para  dimensionar  estructuras  de  concre¬ 
to  reforzado  es  necesario  utilizar  métodos 
que  permitan  combinar  el  concreto  simple  y 
el  acero,  de  tal  manera  que  se  aprovechen 
en  forma  racional  y  económica  las  caracte¬ 
rísticas  especiales  de  cada  uno  de  ellos.  Esto 
implica  el  conocimiento  de  estas  caracterís- 
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ticas;  en  las  páginas  siguientes  se  describi¬ 
rán  algunas  de  las  más  importantes. 

Existen  otras  características  del  concre¬ 
to,  tales  como  su  durabilidad,  permeabili¬ 
dad,  resistencia  al  fuego,  a  la  abrasión,  a  la 
intemperie,  etc.,  que  no  se  tratarán,  ya  que 
no  es  necesario  su  conocimiento  detallado 
para  establecer  métodos  de  dimensionamien- 
to.  El  lector  puede  consultar  a  este  respecto 
algún  texto  de  tecnología  del  concreto,  co¬ 
mo  los  de  Neville  [2.2,  2.1  91,  Troxell,  Davis 
y  Kelly  [2.1],  Orchard  [2.3]  o  Popovics 
[2.20],  recomendados  al  final  de  este  capítu¬ 
lo.  Un  excelente  tratamiento  del  tema  se 
presenta  en  el  Manual  de  Tecnología  del 
Concreto  de  la  Comisión  Federal  de  Electri¬ 
cidad  [2.29]. 


que  puede  estar  sometido.  En  el  caso  más 
general,  sería  necesario  analizar  todas  las 
combinaciones  de  acciones  a  que  puede  es¬ 
tar  sujeto  un  elemento. 

Para  esto  se  han  hecho  estudios  ex¬ 
perimentales  sobre  el  comportamiento  del 
concreto  sujeto  a  estados  uniaxiales  de  com¬ 
presión  y  tensión,  a  estados  biaxiales  de 
compresión  y  tensión,  y  a  estados  triaxiales 
de  compresión.  A  partir  de  estos  estudios  se 
han  obtenido  expresiones  para  determinar 
las  deformaciones  que  producen  estados 
combinados  de  esfuerzos. 

2.2.1  Modos  de  falla  y  características 
esfuerzo-deformación  bajo 
compresión  axial 


2.2  Características  esfuerzo- 

deformación  dei  concreto  simpie 

Se  ha  indicado  que  el  objeto  principal  del 
estudio  del  comportamiento  del  concreto  es 
la  obtención  de  las  relaciones  acción-res- 
puesta  del  material,  bajo  la  gama  total  de  so¬ 
licitaciones  a  que  puede  quedar  sujeto.  Estas 
características  acción-respuesta  pueden  des¬ 
cribirse  claramente  mediante  curvas  esfuer¬ 
zo-deformación  de  especímenes  ensayados 
bajo  distintas  condiciones. 

En  este  caso,  el  esfuerzo  es  comúnmente 
una  medida  de  la  acción  ejercida  en  el  espé¬ 
cimen,  y  la  deformación,  una  medida  de  la 
respuesta.  Sin  embargo,  debe  tenerse  en  cuen¬ 
ta  que  en  algunos  casos,  como  por  ejemplo 
en  asentamientos  y  contracciones,  esta  rela¬ 
ción  se  invierte;  es  decir,  las  solicitaciones 
quedan  medidas  por  la  deformación  y  la  res¬ 
puesta  está  representada  por  los  esfuerzos 
respectivos. 

Para  conocer  el  comportamiento  del 
concreto  simple  es  necesario  determinar  las 
curvas  esfuerzo-deformación  correspon¬ 
dientes  a  los  distintos  tipos  de  acciones  a 


MODOS  DE  FALLA 

La  figura  2.1  muestra  un  cilindro  de  concre¬ 
to  simple  ensayado  en  compresión  axial.  En 
cilindros  con  relación  de  lado  a  diámetro  igual 
a  dos,  como  el  que  se  muestra  en  la  figura, 
la  falla  suele  presentarse  a  través  de  planos 
inclinados  con  respecto  a  la  dirección  de  la 


Figura  2.1  Falla  en  compresión  de  un  cilindro 
de  concreto. 
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carga.  Esta  inclinación  es  debida  principal¬ 
mente  a  la  restricción  que  ofrecen  las  placas 
de  apoyo  de  la  máquina  contra  movimientos 
laterales.  Si  se  engrasan  los  extremos  del  ci¬ 
lindro  para  reducir  las  fricciones,  o  si  el 
espécimen  es  más  esbelto,  las  grietas  que  se 
producen  son  aproximadamente  paralelas  a 
la  dirección  de  aplicación  de  la  carga.  Al  com¬ 
primir  un  prisma  de  concreto  en  estas  condi¬ 
ciones,  se  desarrollan  grietas  en  el  sentido 
paralelo  al  de  la  compresión,  porque  el  con¬ 
creto  se  expande  transversalmente. 

Las  grietas  se  presentan  de  ordinario  en 
la  pasta  y  muy  frecuentemente  entre  el  agre¬ 
gado  y  la  pasta.  En  algunos  casos  también  se 
llega  a  fracturar  el  agregado.  Este  microa- 
grietamiento  es  irreversible  y  se  desarrolla  a 
medida  que  aumenta  la  carga,  hasta  que  se 
produce  el  colapso. 

CURVAS  ESFUERZO-DEFORMACIÓN 

Las  curvas  esfuerzo-deformación  se  obtie¬ 
nen  del  ensaye  de  prismas  sujetos  a  carga 
axial  repartida  uniformemente  en  la  sección 
transversal  mediante  una  placa  rígida.  Los 
valores  del  esfuerzo  resultan  de  dividir  la 
carga  total  aplicada,  P,  entre  el  área  de  la 
sección  transversal  del  prisma.  A,  y  repre¬ 
sentan  valores  promedio  obtenidos  bajo  la 
hipótesis  de  que  la  distribución  de  deforma¬ 
ciones  es  uniforme  y  de  que  las  característi¬ 
cas  esfuerzo-deformación  del  concreto  son 
constantes  en  toda  la  masa.  El  valor  de  la  de¬ 
formación  unitaria,  %,  es  la  relación  entre  el 
acortamiento  total,  a,  y  la  longitud  de  medi¬ 
ción,  £  (figura  2.2). 

Puesto  que  el  concreto  es  un  material 
heterogéneo,  lo  anterior  es  una  idealización 
del  fenómeno.  Según  la  distribución  de  la 
pasta  y  del  agregado  en  la  masa,  los  esfuer¬ 
zos,  considerados  como  la  carga  soportada 
en  un  área  diferencial,  variarán  de  un  punto 
a  otro  de  una  misma  sección.  Sin  embargo, 
esta  variación  no  es  significativa  desde  el 
punto  de  vista  del  diseño  estructural. 


CURVA  TÍPICA  BAJOCARGA 
DE  CORTA  DURACIÓN 

La  curva  que  se  presenta  en  la  figura  2.2 
corresponde  a  un  ensaye  efectuado  en  un 
tiempo  relativamente  corto,  del  orden  de 
unos  cuantos  minutos  desde  la  iniciación 
hasta  el  colapso.  Se  puede  apreciar  que  el 
concreto  no  es  un  material  elástico  y  que  la 
parte  inicial  de  estas  curvas  no  es  rigurosa¬ 
mente  recta.  Sin  embargo,  sin  gran  error 
puede  considerarse  una  porción  recta  hasta 
aproximadamente  el  40  por  ciento  de  la 
carga  máxima.  Se  observa,  además,  que 
la  curva  llega  a  un  máximo  y  después  tiene 
una  rama  descendente.  El  colapso  se  pro¬ 
duce  comúnmente  a  una  carga  menor  que 
la  máxima. 

En  el  ensaye  de  prismas  o  cilindros  de 
concreto  simple,  la  carga  máxima  se  alcan¬ 
za  a  una  deformación  unitaria  del  orden  de 
0.002,  si  la  longitud  de  medición  es  del  mismo 
orden  de  magnitud  que  el  lado  del  espéci¬ 
men.  El  colapso  del  prisma,  que  correspon¬ 
de  al  extremo  de  la  rama  descendente,  se 
presenta  en  ensayes  de  corta  duración  a  de¬ 
formaciones  que  varían  entre  0.003  y  0.007, 
según  las  condiciones  del  espécimen  y  de  la 
máquina  de  ensaye. 

&  han  propuesto  varias  ecuaciones  para 
representar  analíticamente  la  curva  esfuerzo- 
deformación.  El  problema  es  complejo  porque 
influyen  muchas  variables,  algunas  inclusive 
ajenas  a  las  propiedades  intrínsecas  del  mate¬ 
rial,  como  la  rigidez  relativa  de  la  máquina  de 
ensaye.  Aunque  para  la  mayoría  de  las  aplica¬ 
ciones  prácticas  no  se  requiere  una  ecuación 
que  represente  la  gráfica  completa,  incluyendo 
la  rama  descendente,  dicha  ecuación  es  nece¬ 
saria  cuando  se  trata  de  determinar  los  esfuerzos 
de  manera  rigurosa  utilizando  técnicas  como 
la  del  elemento  finito.  Por  esta  razón  se  han 
realizado  investigaciones  para  obtener  ecua¬ 
ciones  que  consideren  a  la  mayoría  de  las  va¬ 
riables  significativas.  El  lector  interesado  puede 
consultar,  por  ejemplo,  la  referencia  2.2  5. 
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Figura  2.2  Curva  esfuerzo-deformación  en  compresión  axiai  de  un  espécimen  sujeto 

a  carga  de  corta  duración. 

EFECTO  DE  LA  EDAD  Por  lo  tanto,  el  aumento  de  capacidad  de  car¬ 

ga  del  concreto  depende  de  las  condiciones 
Debido  al  proceso  continuo  de  hidratación  de  curado  a  través  del  tiempo, 
del  cemento,  el  concreto  aumenta  su  capa-  La  figura  2.3  muestra  curvas  esfuerzo- 

cidad  de  carga  con  la  edad.  Este  proceso  de  deformación  de  cilindros  de  1 5  x  30  cm,  fa- 

hidratación  puede  ser  más  o  menos  efectivo,  bricados  de  un  mismo  concreto  y  ensayados 

según  sean  las  condiciones  de  intercambio  adistintasedades.  Todos  los  cilindros  fueron 

de  aguacen  el  ambiente,  después  del  colado.  curados  en  las  mismas  condiciones  hasta  el 


300 


o  '  0.002  0.004  0.006 


Figura  2.3  Efecto  de  la  edad  al  ensayar  en  la  resistencia. 
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Figura  2.4  Variación  de  ia  resistencia  con  ia  edad. 


día  del  ensaye.  Las  curvas  se  obtuvieron 
aplicando  incrementos  de  deformación  cons¬ 
tantes.  &  determinan  así  ramas  descendentes 
más  extendidas  que  las  obtenidas  común¬ 
mente  bajo  incrementos  constantes  de  car¬ 
ga.  Se  puede  observar  que  la  deformación 
unitaria  para  la  carga  máxima  es  del  orden 
de  0.0015  a  0.0020. 

El  aumento  de  resistencia  con  la  edad 
depende  también  del  tipo  de  cemento,  sobre 
todo  a  edades  tempranas.  La  figura  2.4  mues¬ 
tra  el  aumento  de  resistencia  con  la  edad  pa¬ 
ra  cilindros  de  15  X  30  cm,  hechos  con 
cemento  normal  (tipo  I),  y  de  alta  resistencia 
inicial  (tipo  III),  que  son  los  dos  tipos  más  em¬ 
pleados  en  estructuras  de  concreto  reforzado. 

Después  de  los  primeros  tres  meses,  el 
aumento  en  resistencia  es  relativamente  pe¬ 
queño. 

EFECTO  DE  LA  RESISTENCIA 

La  curva  mostrada  en  la  figura  2.2  corres¬ 
ponde  a  concretos  con  una  resistencia  a  la 
compresión  comprendida  entre  200  y  300 
kg/cm^,  aproximadamente.  En  fechas  recientes 


se  han  desarrollado  concretos  con  resisten¬ 
cias  mucho  mayores,  hasta  de  más  de  1 000 
kg/cm^,  llamados  concretos  de  muy  alta  re¬ 
sistencia.  Aunque  no  existe  una  definición 
precisa,  se  puede  considerar  que  si  su  resis¬ 
tencia  sobrepasa  los  400  kg/cm^,  un  concreto 
ya  es  de  muy  alta  resistencia.  Estos  concretos 
se  han  utilizado  en  edificios  muy  altos, 
puentes,  torres  y  estructuras  especiales.  Al¬ 
gunos  ejemplos  conocidos  son  el  Two  Union 
Square  Building  en  Seattie,  en  el  que  se  usó 
un  concreto  de  1400  kg/cm^,  y  las  Torres  de 
Kuala  Lumpur,  en  Malasia.  En  México  se  han 
construido  dos  edificios  con  concretos  de 
600  kg/cm^. 

La  forma  de  la  curva  esfuerzo-deforma¬ 
ción  varía  con  la  resistencia  del  concreto.  En 
la  figura  2.5  se  muestran  curvas  de  concre¬ 
tos  cuyas  resistencias  varían  de  250  a  1 200 
kg/cm^.  Se  puede  ver  que  conforme  aumen¬ 
ta  la  resistencia,  las  gráficas  se  vuelven  más 
cercanas  a  una  línea  recta  en  la  parte  inicial 
y  sus  ramas  descendentes  se  hacen  más 
pronunciadas.  La  deformación  última,  Ccu, 
disminuye  significativamente,  mientras  que  la 
deformación  correspondiente  al  esfuerzo  má- 
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Figura  2.5  Efecto  de  la  resistencia  (Park  [2.30]). 

ximo  va  siendo  mayor.  Mientras  mayor  es  la 
resistencia,  el  comportamiento  es  más  frágil. 

EFECTO  DE  LA  VELOCIDAD  DE  CARGA 

La  figura  2.6  muestra  resultados  de  ensayes 
de  cilindros  realizados  a  distintas  velocida¬ 
des  de  carga.  En  este  tipo  de  ensayes  se  apli¬ 
có  la  carga  a  una  velocidad  constante  y  se 


Figura  2.6  Efecto  de  la  velocidad  de  carga 
(Hatano  [2.4]). 


midió  el  tiempo  necesario  para  alcanzar  la 
resistencia. 

Se  puede  observar  que  la  resistencia  de 
un  cilindro  en  el  que  la  carga  máxima  se  al¬ 
canza  en  centésimas  de  segundo  es  aproxi¬ 
madamente  50  por  ciento  mayor  que  la  de 
uno  que  alcanzó  su  carga  máxima  en  66  se¬ 
gundos.  Por  otra  parte,  para  un  cilindro  en 
que  la  carga  máxima  se  alcanza  en  69  minu¬ 
tos,  la  resistencia  disminuye  aproximadamen¬ 
te  en  10  por  ciento. 

En  ensayes  a  velocidad  de  carga  cons¬ 
tante,  las  ramas  descendentes  de  las  curvas 
esfuerzo-deformación  no  son  muy  extendi¬ 
das,  debido  a  que  las  características  de  las 
máquinas  de  ensaye  hacen  que  el  colapso 
ocurra  súbitamente,  una  vez  que  se  alcanza 
la  carga  máxima. 

En  la  figura  se  muestra  que  las  pendien¬ 
tes  de  las  tangentes  iniciales  a  las  curvas  cre¬ 
cen  al  aumentar  la  velocidad.  No  es  posible 
determinar  en  todos  los  casos  la  rama  des¬ 
cendente.  Al  igual  que  en  otros  tipos  de  en¬ 
saye,  las  deformaciones  correspondientes  a 
las  cargas  máximas  son  del  orden  de  0.002. 

EFECTO  DE  LA  VELOCIDAD  DE  DEFORMACIÓN 

La  figura  2.7  muestra  curvas  obtenidas  ensa¬ 
yando  cilindros  a  distintas  velocidades  de 
deformación,  desde  una  milésima  de  defor¬ 
mación  unitaria  por  minuto,  hasta  una  milé¬ 
sima  por  cien  días.  En  esta  figura,  /c(o.ooi) 
representa  la  resistencia  obtenida  cuando  la 
velocidad  de  deformación  unitaria  en  el  en¬ 
saye  es  de  0.001  por  minuto.  Como  puede 
apreciarse,  esta  variable  tiene  un  efecto  no¬ 
table  sobre  las  características  de  la  curva  es- 
fuerzo-deformación,  especialmente  sobre  la 
carga  máxima.  Si  la  velocidad  de  deformación 
es  muy  grande,  la  rama  descendente  es  brus¬ 
ca,  en  tanto  que  si  la  deformación  se  aplica 
lentamente,  la  rama  descendente  es  bastante 
suave.  La  deformación  unitaria  correspondien¬ 
te  a  la  carga  máxima  sigue  siendo  del  orden 
de  0.002.  Puede  observarse  que  la  resisten- 
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Figura  2.7  Efecto  de  la  velocidad  de 
deformación  (Rüsch  [2.5]). 

cia  disminuye  muy  poco  con  incrementos 
importantes  en  la  duración  del  ensaye. 

EFECTO  DE  LA  ESBELTEZ  Y  DEL  TAMAÑO 
DEL  ESPÉCIMEN 

El  efecto  de  la  relación  de  esbeltez  sobre  la 
resistencia  a  la  compresión  de  un  prisma  se 
muestra  de  manera  cualitativa  en  la  figura 
2.8,  en  la  que  arbitrariamente  se  ha  tomado 
como  100  por  ciento  la  resistencia  de  un  es¬ 
pécimen  con  relación  de  esbeltez  igual  a 
dos.  Como  medida  de  la  esbeltez  se  toma  la 
relación  entre  la  longitud,  medida  en  direc¬ 
ción  de  la  carga,  y  el  lado  menor  de  un  pris¬ 
ma,  o  el  diámetro  de  un  cilindro. 

Para  esbelteces  mayores  que  dos,  la  re¬ 
sistencia  baja,  hasta  llegar  al  85  por  ciento, 
aproximadamente,  para  esbelteces  de  seis  o 
más.  Por  el  contrario,  para  especímenes  de 
esbelteces  menores  que  dos,  la  resistencia 
aumenta  indefinidamente,  y  en  teoría  sería 
infinita  para  un  espécimen  de  altura  nula. 

En  especímenes  geométricamente  seme¬ 
jantes  pero  de  distinto  tamaño,  la  resistencia 
disminuye,  dentro  de  ciertos  límites,  mien¬ 
tras  mayor  sea  el  espécimen.  Esto  es  debido 
a  que  en  materias  frágiles,  como  el  concre¬ 
to,  la  probabilidad  de  que  existan  zonas  de 


d 


Figura  2.8  Efecto  de  la  relación  de  esbeltez. 

resistencia  baja  aumenta  con  el  tamaño  del 
espécimen.  La  figura  2.9  muestra  el  efecto 
del  tamaño  de  un  cilindro  en  su  resistencia 
a  la  compresión. 

2.2.2  Compresión  triaxial 

Los  ensayes  efectuados  en  cilindros  de  con¬ 
creto  bajo  compresión  triaxial  muestran  que 
la  resistencia  y  la  deformación  unitaria  co- 


i>  Cilindros  con  relación  de  esbeltez 


Figura  2.9  Efecto  del  tamaño. 
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rrespondiente  crecen  al  aumentar  la  presión 
lateral  de  confinamiento.  &i  estos  ensayes,  el 
estado  triaxial  de  esfuerzos  se  crea  rodeando 
el  espécimen  de  aceite  a  cierta  presión  y 
aplicando  una  carga  axial  hasta  la  falla  me¬ 
diante  dispositivos  como  el  ilustrado  esque¬ 
máticamente  en  la  figura  2.1  0  (a). 

En  la  figura  2.1  0  (b)  se  presentan  curvas 
esfuerzo-deformación  obtenidas  de  los  ensa¬ 
yes  realizados  por  Brandtzaeg  [2.6].  Corres¬ 
ponden  a  distintas  presiones  de  confinamiento 


lateral,  desde  38  hasta  286  kg/cm^.  Se  pue¬ 
de  observar  que  el  incremento  de  la  resisten¬ 
cia  es  función  directa  del  incremento  de  la 
presión  de  confinamiento.  Con  presiones  de 
confinamiento  adecuadas,  pueden  obtener¬ 
se  resistencias  de  más  de  1 000  kg/cm^. 

El  efecto  de  la  presión  lateral  sobre  la 
resistencia  se  ilustra  en  la  figura  2.10  (c), 
donde  se  presenta  una  gráfica  del  esfuerzo 
axial,  f^,  necesario  para  producir  la  falla  del 
cilindro,  contra  la  presión  lateral,  fi-  Los  re- 


/■,  (kg/cm^) 


(c) 


Figura  2.10  Compresión  triaxial  (Brandtzaeg  [2.6]). 


Características  esfuerzo-deformación  del  concreto  simple  39 


sultados  obtenidos  de  los  ensayes  pueden 
representarse,  aproximadamente,  por  medio 
de  la  expresión 

f^=f'c  +  4Af2  (2.1) 

donde  f'c  es  la  resistencia  en  compresión 
axial  de  un  cilindro  sin  presión  confinante. 
Es  evidente  que  el  efecto  del  confinamiento 
es  muy  importante;  basta  que  se  aplique  una 
compresión  lateral  igual  a  la  cuarta  parte  de 
la  resistencia  uniaxial  para  que  ésta  se  dupli¬ 
que. 

Debe  notarse  también  el  incremento 
notable  en  el  valor  de  la  deformación  unita¬ 
ria,  correspondiente  a  la  resistencia  al  incre¬ 
mentar  la  presión  de  confinamiento;  con 
una  presión  de  38  kg/cm^,  la  deformación 
unitaria  correspondiente  a  la  carga  máxima 
aumenta  diez  veces  con  respecto  a  la  de  un 
cilindro  sin  confinar. 

Los  estudios  de  Brandtzaeg  han  sido 
confirmados  más  recientemente  por  Hobbs 
[2.21],  quien  obtuvo  un  coeficiente  de  3.7 
en  vez  de  4.1,  pero  la  tendencia  general  es 
la  misma. 


2.2.3  Tensión 

Es  difícil  encontrar  una  manera  sencilla  y  re¬ 
producidle  de  determinar  la  resistencia  a 
tensión  uniaxial.  Siendo  el  concreto,  bajo 
esta  condición,  un  material  frágil,  es  necesa¬ 
rio  que  la  sección  transversal  del  espécimen 
varíe  gradualmente,  para  evitar  fallas  prema¬ 
turas  debidas  a  concentraciones  de  esfuerzos. 
La  curva  esfuerzo-deformación  de  concreto 
en  tensión  representada  en  la  figura  2.1 1  se 
obtuvo  ensayando  un  espécimen  de  sección 
rectangular,  variable  a  lo  largo  del  mismo. 
Para  fijarlo  en  la  máquina  de  ensaye,  se  uti¬ 
lizaron  placas  pegadas  con  resina  a  los  extre¬ 
mos  del  espécimen,  las  que  a  su  vez  fueron 
atornilladas  a  la  máquina.  Este  tipo  de  ensa¬ 
ye  requiere  mucho  cuidado  para  lograr  re¬ 
sultados  dignos  de  confianza. 

Para  concreto  en  tensión  axial,  tanto  las 
resistencias  como  las  deformaciones  corres¬ 
pondientes  son  aproximadamente  del  orden 
de  una  décima  parte  de  los  valores  respectivos 
en  compresión  axial.  Sin  embargo,  la  rela¬ 
ción  no  es  lineal  para  toda  la  escala  de  resis¬ 
tencias. 


Placa  pegada 
con  resina 


Alargamiento 

e 


Figura  2.1  1  Curva  esfuerzo-deformación  en  tensión  uniaxial. 
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En  1948,  Lobo  Carneiro  [2.7]  en  Brasil 
y,  casi  simultáneamente  Akazawa  [2.8]  en 
Japón,  idearon  un  procedimiento  de  ensaye 
indirecto  en  tensión,  que  se  conoce  como  el 
ensaye  brasileño.  En  esencia  consiste  en  so¬ 
meter  un  cilindro  a  compresión  lineal  diame¬ 
tral,  como  se  muestra  en  la  figura  2.1  2  (a).  La 
carga  se  aplica  a  través  de  un  material  rela¬ 
tivamente  suave,  como  triplay  o  corcho.  Si  el 
material  fuera  perfectamente  elástico,  se  ori¬ 
ginarían  esfuerzos  de  tensión  uniformemen¬ 
te  distribuidos  en  la  mayor  parte  del  plano 
diametral  de  carga,  como  se  muestra  en  la  fi¬ 
gura  2.12  (b). 

La  resistencia  en  tensión  se  calcula  con 
la  fórmula: 


deducida  de  la  teoría  de  la  elasticidad  (véa¬ 
se,  por  ejemplo,  la  referencia  2.9). 


En  la  expresión  (2.2): 

P  =  carga  máxima 
d  =  diámetro  del  espécimen 
£  =  longitud  del  espécimen 

En  realidad,  el  concreto  no  es  elástico 
y,  además,  la  resistencia  en  tensión  que  se 
mide  no  es  la  resistencia  en  tensión  uniaxial 
como  la  que  se  obtendría  en  el  ensaye  mos¬ 
trado  en  la  figura  2.1  1 .  Sin  embargo,  lo  que 
se  pretende  es  tener  una  medida  de  la  resis¬ 
tencia  del  concreto  a  la  tensión  por  medio 
de  un  ensaye  fácil  y  reproducidle  por  mu¬ 
chos  operadores  en  distintas  regiones.  Esto 
se  logra  satisfactoriamente  con  el  ensaye 
brasileño. 

Para  concretos  fabricados  con  agrega¬ 
dos  de  Santa  Fe  (Ciudad  de  México),  la  rela¬ 
ción  entre  la  resistencia  a  la  compresión  de 
un  cilindro  y  su  resistencia  a  la  tensión,  ob- 


Flgura  2.12  Distribución  de  esfuerzos  y  tipo  de  carga  en  tensión  indirecta. 
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tenida  del  ensaye  brasileño. 

está  dada  por 

las  expresiones 

(4)  =  1.5  ^ 

(2.3) 

.  . 

(2.3  Si)* 

para  concreto  clase  1 ;  y 

(4)  =  1-2 

(2.4) 

(4)  =  0,4  . 

2  4  SI 

para  concreto  clase  2;  donde 

(ftb)  =  resistencia  en  tensión  del  ensaye 
brasileño 

f'c  =  resistencia  a  la  compresión  simple 
de  un  cilindro  de  15  x  30  cm. 

Para  concretos  de  resistencias  mayores 
que  400  kg/cm^,  se  obtiene  una  mejor  apro¬ 
ximación  si  el  coeficiente  1.5  de  la  ecuación 
2.3  se  sustituye  por  1.75 

Estas  expresiones  son  solamente  aproxi¬ 
madas  y  se  presentan  para  dar  una  idea  de 
los  órdenes  de  magnitud  relativos.  Para  valo¬ 
res  bajos  de  f'c,  la  resistencia  en  tensión  es 
del  orden  de  0.10  f'cr  mientras  que  para  va¬ 
lores  altos  disminuye  a  0.07  f'c- 

El  conocimiento  de  la  resistencia  a  la 
tensión  del  concreto  es  importante  para  el 
diseño  en  tensión  diagonal  y  para  otros  tipos 
de  comportamiento,  en  donde  la  tensión  es 
el  fenómeno  predominante. 

2.2.4  Flexión 

Para  algunas  aplicaciones,  tales  como  pavi¬ 
mentos  de  concreto,  es  necesario  conocer 
aproximadamente  la  resistencia  a  la  flexión 


*Las  ecuaciones  cuyo  número  está  seguido  de  ias  ietras  SI 
están  en  ei  Sistema  internacionai  de  Medidas.  Véase  ei  prólo¬ 
go  del  libro. 


del  concreto  simple.  Ésta  se  determina  con 
frecuencia  ensayando  un  prisma  de  concreto 
libremente  apoyado,  sujeto  a  una  o  dos  car¬ 
gas  concentradas.  La  falla  es  brusca,  con 
una  grieta  única  que  fractura  el  espécimen. 

El  esfuerzo  teórico  de  tensión  en  la  fibra 
inferior  correspondiente  a  la  rotura  se  calcu¬ 
la  mediante  la  expresión 


en  la  que  /j-  es  el  módulo  de  rotura,  M  es  el 
momento  flexionante  correspondiente  a  la 
carga  máxima  aplicada,  c  es  el  medio  peral¬ 
te,  e  /  es  el  momento  de  inercia  de  la  sección 
transversal  del  prisma. 

Al  aplicar  la  expresión  (2.5)  se  supone 
que  el  concreto  es  elástico  hasta  la  rotura, 
hipótesis  que,  como  se  ha  indicado,  no  es 
correcta  para  toda  la  escala  de  carga. 

Esta  prueba  proporciona  una  medida  de 
la  resistencia  del  concreto  a  flexión,  o  más 
bien,  a  la  tensión  debida  a  la  flexión.  Nor¬ 
malmente,  el  módulo  de  rotura  es  mayor  que 
la  resistencia  a  la  tensión  obtenida  del  ensa¬ 
ye  brasileño. 

Se  ha  observado  que  el  esfuerzo  máxi¬ 
mo  de  rotura  en  flexión  depende,  entre  otras 
variables,  de  la  resistencia  a  la  compresión, 
de  la  relación  peralte  a  claro  y  de  las  condi¬ 
ciones  de  curado.  Debido  a  que  la  medición 
de  deformaciones  es  difícil  de  realizar,  no 
existen  muchos  datos  experimentales  sobre 
las  características  esfuerzo-deformación  de 
prismas  sujetos  a  flexión  simple. 

El  módulo  de  rotura  como  medida  de  la 
resistencia  a  la  tensión,  tiene  varias  desven¬ 
tajas.  La  principal  es  que  el  punto  de  tensión 
máxima  se  presenta  en  la  superficie  externa 
del  espécimen,  que  está  sujeta  en  forma  im¬ 
portante  a  esfuerzos  de  contracción  origina¬ 
dos  por  cambios  en  el  ambiente.  Por  esta 
razón,  la  dispersión  de  datos  de  ensayes  de 
módulo  de  rotura  es  mayor  que  la  dispersión 
obtenida  en  el  ensaye  brasileño,  la  que  a  su 
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vez  es  mayor  que  la  dispersión  de  datos  de  prue¬ 
bas  en  compresión.  B  difícil  establecer  rela¬ 
ciones  generales  entre  los  valores  de  fr  y  f'a  ya 
que  la  relación  depende  del  tipo  de  concreto. 

Uno  de  los  comités  técnicos  del  Ameri¬ 
can  Concrete  Institute  [2.28]  recomienda  la 
siguiente  ecuación  para  calcular  la  resisten¬ 
cia  a  flexión  en  términos  de  la  resistencia  a 
compresión: 

fr  =  grlWcf'cV^^  (2.6) 

donde  w,-  es  el  peso  volumétrico  del  concre¬ 
to  en  kg/m^  y  gr  es  un  factor  que  puede  va¬ 
riar  de  0.04  a  0.07  dependiendo  del  tipo  de 
concreto  (gr  varía  de  0.01  2  a  0.021  para 
en  kg/m^  Y  fr  y  f'c  en  MPa).  Un  valor  usual 
aproximado  es  fr  =  2  V7^. 

2.2.5  Otras  condiciones  de  esfuerzos 

La  determinación  de  la  resistencia  del  con¬ 
creto  simple  a  un  estado  de  esfuerzo  cortante 
puro  no  tiene  mucha  importancia  práctica, 
porque  dicho  estado  implica  siempre  la  pre¬ 
sencia  de  tensiones  principales  de  la  misma 
magnitud  que  el  esfuerzo  cortante,  las  cuales 
originan  la  falla  cuando  el  elemento  podría 
aún  soportar  esfuerzos  cortantes  mayores. 
Algunos  procedimientos  indirectos  indican 
que  la  resistencia  al  esfuerzo  cortante  es  del 
orden  del  20  por  ciento  de  la  resistencia  a 
compresión. 

También  se  han  realizado  ensayes  en 
concreto  simple  sujetando  especímenes  de  di¬ 
versos  tipos  a  otras  combinaciones  de  esfuer¬ 
zos.  Entre  éstos  cabe  mencionar  las  ensayes 
efectuados  por  McHenry  [2.10],  utilizando 
cilindros  huecos  sujetos  a  una  presión  interior 
y  a  una  carga  axial  longitudinal,  en  los  que 
se  provoca  un  estado  combinado  de  esfuerzos 
de  tensión  y  compresión;  los  llevados  a  cabo 
por  Bresler  [2.11],  sometiendo  cilindros  a 
combinaciones  de  esfuerzos  de  torsión  y  com¬ 
presión  axial,  y  los  de  Kupfer,  Hilsdorf  y 
Rüsch  [2.12]  en  placas  y  prismas  cargados  a 


través  de  dispositivos  especiales,  para  evitar 
alteraciones  de  los  estados  de  esfuerzos  es¬ 
tudiados. 

La  utilización  del  concreto  reforzado  en 
estructuras  complejas,  en  las  que  se  encuentra 
sometido  acondiciones  de  esfuerzos  combi¬ 
nados,  ha  propiciado  el  estudio  de  su  com¬ 
portamiento  en  estas  condiciones.  Así,  se  han 
llevado  a  cabo  recientemente  ensayes  bajo 
esfuerzos  de  compresión  biaxiales  o  esfuer¬ 
zos  de  compresión  en  dos  ejes  y  de  tensión 
en  el  tercer  eje  [2.22,  2.23].  En  general,  las  en- 
volvente-de  falla  tienen  la  forma  mostrada 
en  la  figura  2.13,  en  donde  se  indican  de 


Figura  2.1  3  Envolvente  típica  de  falla  para 
concreto  sujeto  a  esfuerzos  triaxiales 
(referencia  2.24). 
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manera  aproximada  los  incrementos  o  de¬ 
crementos,  con  respecto  a  la  resistencia  en 
compresión  uniaxial  [2.24].  Es  interesante 
observar  que  una  presión  confinante  del 
orden  de  10  por  ciento  de  la  resistencia 
uniaxial,  incrementa  esta  resistencia  en 
aproximadamente  50  por  ciento,  mientras 
que  un  esfuerzo  de  tensión  pequeño,  del 
orden  de  5  por  .  ciento  de  la  resistencia  a 
compresión  uniaxial,  reduce  ésta  en  aproxi¬ 
madamente  la  mitad. 

2.2.6  Criterio  de  falla 

A  pesar  de  los  estudios  que  se  han  realizado, 
no  se  tiene  todavía  una  teoría  de  falla  senci¬ 
lla  y  que  permita  predecir  con  precisión 
aceptable  la  resistencia  del  concreto  simple. 
&  ha  intentado  hacer  adaptaciones,  entre 
otras,  de  las  teorías  de  Mohr,  de  Coulomb, 
de  esfuerzos  cortantes  y  de  deformaciones 
limitativas.  K.  Newman  y  J.  Newman  han 
utilizado  con  buenos  resultados  criterios  de 
falla  basados  en  teorías  energéticas,  las  cua¬ 
les  parecen  ser  más  adecuadas  para  el  caso 
del  concreto  [2.13]. 

En  la  referencia  2.14  se  presenta  un  re¬ 
sumen  de  varios  estudios  efectuados  para 
determinar  la  resistencia  del  concreto  bajo 
estados  combinados  de  esfuerzos.  El  problema 
general  de  determinar  los  incrementos  de 
deformaciones  a  lo  largo  de  estos  tres  ejes 
principales  cuando  se  incrementan  los  es¬ 
fuerzos  principales  ha  sido  estudiado  am¬ 
pliamente  por  Gerstie  y  su  grupo.  (Véase por 
ejemplo  la  referencia  2.26.) 


2.3  Efectos  del  tiempo  en  el 
concreto  endurecido 

2.3.1  Conceptos  generales 

Cuando  se  aplica  una  carga  a  un  espécimen 
de  concreto,  éste  adquiere  una  deformación 


inicial.  Si  la  carga  permanece  aplicada,  la  de¬ 
formación  aumenta  con  el  tiempo,  aun  cuan¬ 
do  no  se  incremente  la  carga. 

Las  deformaciones  que  ocurren  con  el 
tiempo  en  el  concreto  se  deben  esencial¬ 
mente  a  dos  causas:  contracción  y  flujo  plás¬ 
tico. 

La  figura  2.14  muestra  una  curva  típica 
deformación-tiempo  de  un  espécimen  de  con¬ 
creto  bajo  carga  constante.  La  forma  de  la 
curva  y  las  magnitudes  relativas  son  aproxi¬ 
madamente  las  mismas,  sea  la  acción  de  fle¬ 
xión,  compresión,  tensión  o  torsión.  En  el  eje 
vertical  se  muestra  la  deformación,  y  en  el 
horizontal  el  tiempo,  ambas  variables  en  es¬ 
cala  aritmética. 

Se  puede  ver  que  al  aplicar  la  carga  en 
un  tiempo  relativamente  pequeño,  el  con¬ 
creto  sufre  una  deformación  inicial,  que  para 
efectos  prácticos  se  puede  considerar  como 
instantánea.  Si  se  mantiene  la  carga,  el  con¬ 
creto  sigue  deformándose,  con  una  veloci¬ 
dad  de  deformación  grande  al  principio,  que 
disminuye  gradualmente  con  el  tiempo. 

Aunque  para  efectos  prácticos  puede 
considerarse  que  la  curva  tiende  a  ser  asintó- 
tica  con  respecto  a  una  horizontal,  se  ha 
comprobado  que  la  deformación  sigue  au¬ 
mentando  aún  después  de  muchos  años.  Sin 
embargo,  aproximadamente  90  por  ciento 
de  la  deformación  total  ocurre  durante  el 
primer  año  de  aplicación  de  la  carga. 

Si  en  cierto  momento  se  descarga  el  es¬ 
pécimen,  se  produce  una  recuperación  instan¬ 
tánea,  seguida  de  una  recuperación  lenta.  La 
recuperación  nunca  es  total;  siempre  queda 
una  deformación  permanente. 

En  la  figura  2.1  4,  la  curva  de  trazo  con¬ 
tinuo  representa  las  deformaciones  de  un  es¬ 
pécimen  sujeto  a  una  carga  constante,  la 
cual  es  retirada  después  de  cierto  tiempo.  La 
línea  de  trazo  interrumpido  representa  las 
deformaciones  que  produce  el  tiempo  en  un 
espécimen  sin  carga.  Las  ordenadas  de  esta 
curva  son  las  deformaciones  debidas  a  con¬ 
tracción. 
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Figura  2.14  Curva  típica  deformación-tiempo,  bajo  condiciones  ambientales  constantes. 


Para  efectos  de  diseño  estructural,  no 
basta  con  conocer  las  deformaciones  inicia¬ 
les  o  instantáneas;  en  muchos  casos  interesa 
aún  más  estimar  la  magnitud  de  la  deforma¬ 
ción  total,  incluyendo  los  efectos  del  tiem¬ 
po.  En  vigas  sujetas  a  carga  constante  se  han 
observado  deflexiones  totales  de  dos  a  cinco 
veces  mayores  que  las  medidas  inmediata¬ 
mente  después  de  aplicada  la  carga. 

2.3.2  Contracción 

Las  deformaciones  por  contracción  se  deben 
esencialmente  a  cambios  en  el  contenido  de 
agua  del  concreto  a  lo  largo  del  tiempo. 
El  agua  de  la  mezcla  se  va  evaporando  e  hi¬ 
drata  el  cemento.  Esto  produce  cambios 
volumétricos  en  la  estructura  interna  del  con¬ 
creto,  que  a  su  vez  producen  deformaciones. 

Los  factores  que  más  afectan  la  contrac¬ 
ción  son  la  cantidad  original  de  agua  en  la 
mezcla  y  las  condiciones  ambientales  espe¬ 
cialmente  a  edades  tempranas.  Como  gene¬ 


ralmente  un  concreto  de  alta  resistencia  tiene 
menos  agua  que  otro  de  baja  resistencia,  el 
primero  se  contraerá  menos  que  el  segundo. 
Asimismo,  un  concreto  en  ambiente  húmedo 
se  contraerá  menos  que  en  ambiente  seco. 

Para  la  misma  relación  agua/cemento, 
la  contracción  varía  con  la  cantidad  de  pas¬ 
ta  por  unidad  de  volumen.  Una  mezcla  rica 
en  pasta  (cemento  más  agua)  se  contraerá 
más  que  otra  pobre. 

La  contracción  tiende  a  producir  esfuer¬ 
zos  debidos  a  las  restricciones  al  libre  des¬ 
plazamiento  del  elemento  que  existen  en 
general  en  la  realidad.  Si  el  concreto  pudie¬ 
ra  encogerse  libremente,  la  contracción  no 
produciría  ni  esfuerzos,  ni  grietas. 

Si  el  curado  inicial  del  concreto  se  hace 
muy  cuidadosamente,  disminuirá  el  efecto 
de  la  contracción.  Se  puede  estimar  que  las 
deformaciones  unitarias  debidas  a  contracción 
varían  entre  0.0002  y  0.001  0.  Normalmen¬ 
te,  la  mayor  parte  de  la  deformación  por 
contracción  ocurre  en  los  primeros  meses. 
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2.3.3  Flujo  plástico 

El  flujo  plástico  es  un  fenómeno  relacionado 
con  la  aplicación  de  una  carga.  Las  teorías 
que  se  han  desarrollado  para  explicarlo  son 
complejas  y  caen  fuera  del  alcance  de  este 
texto.  Pueden  consultarse  a  este  respecto  las 
referencias  2.1  5  y  2.27.  &  trata  esencialmen¬ 
te  de  un  fenómeno  de  deformación  bajo  car¬ 
ga  continua,  debido  a  un  reacomodo  interno 
de  las  partículas  que  ocurre  al  mismo  tiem¬ 
po  que  la  hidratación  del  cemento. 

Las  deformaciones  por  flujo  plástico  son 
proporcionales  al  nivel  de  carga,  hasta  nive¬ 
les  del  orden  del  50  por  ciento  de  la  resis¬ 
tencia.  Para  niveles  mayores  la  relación  ya 
no  es  proporcional. 

Como  el  flujo  plástico  se  debe  en  gran 
parte  a  deformaciones  de  la  pasta  de  cemen¬ 
to,  la  cantidad  de  ésta  por  unidad  de  volu¬ 
men  es  una  variable  importante. 

En  la  figura  2.14  se  observa  que  la  de¬ 
formación  debida  al  flujo  plástico  aumenta 
con  la  duración  de  la  carga.  También  se  ha 
observado  que,  para  un  mismo  nivel  de  car¬ 
ga,  las  deformaciones  disminuyen  al  aumen¬ 
tar  la  edad  a  que  ésta  se  aplica. 

Otros  factores  que  afectan  a  las  defor¬ 
maciones  por  flujo  plástico  son  las  propie¬ 
dades  de  los  materiales  constituyentes  del 
concreto,  las  proporciones  de  la  mezcla  y  la 
humedad  ambiente. 

Las  deformaciones  unitarias  a  largo  plazo 
producidas  por  el  flujo  plástico,  £fi,  se  pue¬ 
den  estimar  a  partir  de  las  deformaciones 
elásticas  instantáneas  producidas  por  un 
cierto  esfuerzo  en  el  concreto,  Sd,  multipli¬ 
cando  estas  últimas  por  un  coeficiente,  Q 
denominado  coeficiente  de  flujo  plástico,  cuyo 
valor  varía  entre  2  y  4,  con  un  valor  prome¬ 
dio  en  condiciones  comunes  de  2.35. 

B  interesante  mencionar  que,  como  el 
flujo  plástico  aumenta  con  el  nivel  de  carga, 
este  fenómeno  tiende  a  aliviar  las  zonas  de 
máximo  esfuerzo  y,  por  lo  tanto,  a  uniformar 
los  esfuerzos  en  un  elemento. 


2.3.4  Efecto  de  la  permanencia  de  la  carga 

Es  importante  conocer  el  porcentaje  de  la  re¬ 
sistencia  que  puede  soportar  una  pieza  de 
concreto  en  compresión  sin  fallar,  cuando  la 
carga  se  mantiene  indefinidamente.  En  la  fi¬ 
gura  2.1  5  se  muestra  el  efecto  de  la  perma¬ 
nencia  de  una  carga  según  los  ensayes  de 
Rüsch  [2.5].  En  el  eje  horizontal  se  presen¬ 
tan  deformaciones  unitarias,  y  en  el  eje  ver¬ 
tical  valores  relativos,  fc/f'a  de  los  esfuerzos 
aplicados  con  respecto  a  la  resistencia  en 
una  prueba  de  corta  duración  (20  minutos 
aproximadamente). 

Se  presentan  curvas  esfuerzo-deforma¬ 
ción  obtenidas  de  especímenes  sujetos  a  dis¬ 
tintas  velocidades  de  deformación,  con  lo 
que  se  produjeron  fallas  a  diferentes  edades. 
La  línea  de  trazo  continuo  corresponde  a  un 
espécimen  en  el  que  la  falla  se  produjo  en 
20  minutos.  Las  curvas  de  especímenes  lle¬ 
vados  a  la  falla  en  100  minutos  y  siete  días 
se  presentan  con  trazo  discontinuo. 

Se  muestran  además  dos  envolventes:  la 
inferior,  llamada  límite  de  deformación,  y  la 
superior,  límite  de  falla.  La  primera  muestra 
las  deformaciones  máximas  que  se  obtienen 
al  aplicar  indefinidamentedistintos  porcentajes 
de  la  resistencia,  inferiores  a  un  cierto  valor 
crítico.  La  segunda  envolvente  indica  las  de¬ 
formaciones  a  la  falla,  correspondientesa  por¬ 
centajes  de  carga  superiores  al  valor  crítico. 
La  intersección  entre  estas  dos  envolventes 
indica,  teóricamente,  el  porcentaje  de  la  re¬ 
sistencia  por  debajo  del  cual  el  espécimen 
puede  soportar  la  carga  indefinidamente. 

En  la  figura  puede  observarse  que  si  se 
carga  un  espécimen  al  80  por  ciento  de  su 
resistencia  de  corta  duración,  se  producirá  la 
falla  eventualmente  a  una  deformación  del 
orden  de  0.0055.  En  cambio,  si  se  le  sujeta 
solamente  al  40  por  ciento  de  su  resistencia  de 
corta  duración,  el  espécimen  sufrirá  una  de¬ 
formación  del  orden  de  0.0025  después  de 
un  tiempo  muy  largo  y  mantendrá  su  carga 
indefinidamente. 


46  Características  generales  del  concreto  y  del  acero 


Figura  2.15  Efecto  de  la  permanencia  de  la  carga  (Rüsch  [2.5]). 


Se  puede  decir,  con  cierto  grado  de  se¬ 
guridad,  que  el  concreto  puede  tomar  inde¬ 
finidamente,  sin  fallar,  cargas  hasta  del  60 
por  ciento  de  su  capacidad.  Cargas  mayores 
que  70-80  por  ciento,  aplicadas  de  modo 
permanente,  acaban  siempre  por  provocar  la 
falla  del  espécimen. 


2.4  Fatiga 

Se  han  hecho  diversos  estudios  sobre  ele¬ 
mentos  de  concreto  sujetos  a  repeticiones  de 
carga.  Cuando  un  elemento  falla  después 
de  un  número  muy  grande  de  repeticiones  de 
carga,  se  dice  que  ha  fallado  por  fatiga.  Este 
tipo  de  solicitación  tiene  importancia  prácti¬ 
ca,  ya  que  elementos  como  vigas  de  puente, 
durmientes  de  ferrocarril  o  cimentaciones  de 
maquinaria  están  sujetos  a  muchas  repeti¬ 
ciones  de  carga. 

Se  mencionó  anteriormente  que  un  ele¬ 
mento  de  concreto  en  compresión  no  puede 
soportar  indefinidamente  fracciones  de  su 
resistencia  estática  mayores  que  70  por  cien¬ 


to.  Cuando  a  un  elemento  de  concreto  se  le 
aplican  compresiones  del  orden  de  la  mitad 
de  su  resistencia  estática,  falla  después  de 
aproximadamente  diez  millones  de  repeti¬ 
ciones  de  carga.  Se  ha  encontrado  también 
que  si  la  carga  se  aplica  intercalando  perio¬ 
dos  de  reposo,  el  número  de  ciclos  necesario 
para  producir  la  falla  aumenta  considerable¬ 
mente. 

Los  estudios  experimentales  se  han  he¬ 
cho  aplicando  los  ciclos  de  carga  y  descarga 
a  velocidades  bastante  más  rápidas  que  las 
que  se  presentan  en  la  práctica  y,  por  lo  tan¬ 
to,  sus  resultados  en  general  son  conserva¬ 
dores. 

Se  puede  estimar  que  el  concreto  sim¬ 
ple  en  compresión,  toma  diez  millones  o  más 
de  repeticiones  de  carga  al  5  0  por  ciento  de 
su  resistencia  estática.  En  flexión,  el  mismo 
número  de  aplicaciones  puede  alcanzarse 
con  ciclos  de  carga  y  descarga  con  valor 
máximo  del  orden  de  35-50  por  ciento  de  su 
resistencia  estática.  &  han  hecho  estudios 
limitados  de  fatiga  en  torsión,  que  tienen  un 
interés  práctico  menor. 
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Pata  ciertos  materiales,  como  el  acero,  se 
ha  encontrado  que,  aplicando  ciclos  de  carga 
y  descarga  y  llevando  el  esfuerzo  máximo  has¬ 
ta  un  cierto  valor,  existe  un  límite  de  este  es¬ 
fuerzo  por  debajo  del  cual  se  puede  soportar 
un  número  indefinido  de  ciclos.  En  concreto, 
se  han  llevado  los  ensayes  hasta  diez  millones 
de  aplicaciones  de  carga,  sin  que  se  haya 
comprobado  la  existencia  de  límites  semejan¬ 
tes.  En  las  referencias  2. 1 6  y  2.1  8  se  trata  am¬ 
pliamente  el  tema  de  fatiga  en  el  concreto. 

2.5  Módulos  elásticos 

Pata  estimar  deformaciones  debidas  a  cargas 
de  corta  duración,  donde  se  puede  admitir  un 
comportamiento  elástico  sin  errores  impor¬ 
tantes,  es  necesario  definir  un  valor  del  módu¬ 
lo  de  elasticidad.  Del  estudio  de  las  curvas 
esfuerzo-deformación  mostradas,  resulta  ob¬ 
vio  que  el  concepto  convencional  de  módulo 
de  elasticidad  no  tiene  sentido  en  concreto. 
Por  lo  tanto,  es  necesario  recurrir  a  definicio¬ 
nes  arbitrarias  basadas  en  consideraciones 
empíricas.  Así,  se  puede  definir  el  módulo 
tangente  inicial  o  tangente  a  un  punto  deter¬ 
minado  de  la  curva  esfuerzo-deformacióny  el 
módulo  secante  entre  dos  puntos  de  la  misma. 
Pata  tomar  en  cuenta  los  efectos  de  cargas  de 
larga  duración  en  una  forma  simple,  se  utili¬ 
zan  a  veces  módulos  elásticos  menores  que 
los  correspondientes  a  las  definiciones  men¬ 
cionadas  anteriormente. 

El  módulo  secante  se  usa  en  ensayes  de 
laboratorio  para  definir  la  deformabilidad 
de  un  concreto  dado.  La  ASTM  [2.17]  reco¬ 
mienda  la  pendiente  de  la  línea  que  une  los 
puntos  de  la  curva  correspondiente  a  una 
deformación  de  0.00005  y  al  40  por  ciento  de 
la  carga  máxima. 

Se  ha  observado  que,  después  de  varios 
ciclos  de  carga  y  descarga  a  esfuerzos  relati¬ 
vamente  pequeños,  la  relación  esfuerzo-defor¬ 
mación  tiende  a  convertirse  en  una  relación 
prácticamente  lineal.  Como  es  difícil  deter¬ 


minar  el  módulo  tangente  inicial  de  una  ma¬ 
nera  reproducidle,  se  recurre  a  veces  a  apli¬ 
caciones  previas  de  carga  y  descarga,  con 
objeto  de  rectificar  la  curva  esfuerzo-defor¬ 
mación,  y  se  considera  la  pendiente  de  la 
curva  así  obtenida  como  el  módulo  de  elas¬ 
ticidad.  El  método  para  determinar  el  módu¬ 
lo  tangente  en  esta  forma  se  describe  con 
detalle  en  la  referencia  2.1  7.  El  módulo  de 
elasticidad  es  función  principalmente  de  la 
resistencia  del  concreto  y  de  su  peso  volu¬ 
métrico.  &  han  propuesto  varias  expresio¬ 
nes  para  predecir  el  módulo  de  elasticidad  a 
partir  de  estas  variables.  Por  ejemplo,  el  Re¬ 
glamento  AGI  presenta  la  ecuación 

4000.^  (2.7) 

donde  fe  es  el  módulo  de  elasticidad  en 
kg/cm^,  w  es  el  peso  volumétrico  del  con¬ 
creto  en  ton/m^  y  f'c  es  la  resistencia  del 
concreto  en  kg/cm^.  El  Reglamento  del 
Distrito  Federal,  propone  las  ecuaciones 


£^=14,000-^ 

(2.8) 

f,  =  4400^', 

para  concreto  clase  1  con  agregados  calizos. 

Lí 

O 

o 

o 

V 

II 

LU 

(2.9) 

para  concreto  clase  1  con  agregados  basálti¬ 
cos,  y 

E^=  8000^^ 

(2.10) 

i  2~Qn^F 

para  concreto  clase  2,  que  son  aplicables  úni¬ 
camente  a  concretos  fabricados  con  agregados 
típicos  de  la  Ciudad  de  México.  Las  diferen¬ 
cias  entre  los  valores  reales  y  los  calculados 
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con  estas  ecuaciones  pueden  ser  muy  gran¬ 
des.  Cuando  se  requieren  estimaciones  de 
cierta  precisión,  conviene  determinar  el  mó¬ 
dulo  de  elasticidad  del  concreto  usado  en 
particular. 

Pata  concretos  con  resistencias  a  la  com¬ 
presión  mayores  que  400  kg/cm^,  las  NTC 
especifican  ecuaciones  diferentes  para  esti¬ 
mar  el  módulo  de  elasticidad.  Éstas  son: 

E,=  8500^-1-110,000  (2.11) 

fe  =.  2700^+11,000  (2.11  SI) 

para  concretos  con  agregado  grueso  calizo,  y 

fe=  8500^^  +  50,000  (2.12) 

fe  =  270QyfF¡  +  5000  <2.12  Sl)^ 

para  concretos  con  agregado  grueso  basáltico. 

En  algunos  análisis  elásticos  se  suelen 
emplear  C,  el  módulo  de  elasticidad  al  es¬ 
fuerzo  cortante,  y  ju,  el  coeficiente  de  Pois- 
son.  El  primero  se  toma  comúnmente  como 
fracción  del  módulo  de  elasticidad  que  se 
usa  en  compresión,  del  orden  de  0.4.  Expe¬ 
rimentalmente,  se  ha  determinado  que  el 
segundo  varía  entre  0.12  y  0.20.  Con  fre¬ 
cuencia  se  supone  ¡j.  igual  a  0.1  8. 


2.6  Deformaciones  por  cambios 
de  temperatura 

El  concreto  está  sometido  a  cambios  volumé¬ 
tricos  por  temperatura.  &  han  determinado 
algunos  coeficientes  térmicos  que  oscilan 
entre  0.000007  y  0.00001  1  de  deformación 
unitaria  por  grado  centígrado  de  cambio  de 
temperatura.  Los  valores  anteriores  correspon¬ 
den  a  concreto  de  peso  volumétrico  normal 
(del  orden  de  2.2  ton/m^).  Para  concretos  fa¬ 
bricados  con  agregados  ligeros,  los  coefi¬ 


cientes  pueden  ser  muy  distintos  de  los  men¬ 
cionados. 


2.7  Aigunas  características  de  ios 
aceros  de  refuerzo 

El  acero  para  reforzar  concreto  se  utiliza  en 
distintas  formas.  La  más  común  es  la  barra  o 
varilla  que  se  fabrica  tanto  de  acero  lamina¬ 
do  en  caliente  como  de  acero  trabajado  en 
frío.  En  las  figuras  2.1  6  y  2.1  7  se  muestran 
curvas  de  ambos  tipos  de  acero,  típicas  de 
barras  europeas. 

Los  diámetros  usuales  de  las  barras  pro¬ 
ducidas  en  México  varían  de  V4  de  pulg  a 
lV2pulg.  (Algunos  productores  han  fabrica¬ 
do  barras  corrugadas  de  ^/i6  de  pulg,  %2  de 
pulg  y  V16  de  pulg.)  En  otros  países  se  usan 
diámetros  aun  mayores. 

Todas  las  barras,  con  excepción  del  alam- 
brón  de  V4  de  pulg,  que  generalmente  es  liso, 
tienen  corrugaciones  en  la  superficie,  para 
mejorar  su  adherencia  al  concreto.  La  tabla 
2.1  proporciona  datos  sobre  las  característi¬ 
cas  principales  de  barras  de  refuerzo,  así  co¬ 
mo  la  nomenclatura  para  identificarlas. 

Generalmente  el  tipo  de  acero  se  carac¬ 
teriza  por  el  límite  o  esfuerzo  de  fluencia. 
Este  límite  se  aprecia  claramente  en  las  curvas 
esfuerzo-deformaciónde  barras  laminadas  en 
caliente  como  se  ve  en  la  figura  2.1  6.  El  ace¬ 
ro  trabajado  en  frío  no  tiene  un  límite  de 
fluencia  bien  definido  (figura  2.1  7).  En  este 
caso,  el  límite  de  fluencia  suele  definirse  tra¬ 
zando  una  paralela  a  la  parte  recta  de  la  cur¬ 
va  esfuerzo-deformación  desde  un  valor  de 
la  deformación  unitaria  de  0.0002;  la  inter¬ 
sección  de  esta  paralela  con  la  curva  define 
el  límite  de  fluencia. 

En  México  se  cuenta  con  una  variedad 
relativamente  grande  de  aceros  de  refuerzo. 
Las  barras  laminadas  en  caliente  pueden  ob¬ 
tenerse  con  límites  de  fluencia  desde  2300 
hasta  4200  kg/cm^.  El  acero  trabajado  en  frío 
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Figura  2.16  Curvas  esfuerzo-deformación  de  aceros  laminados  en  caliente  para  barras  de  refuerzo 

de  fabricación  europea. 


Figura  2.17  Curvas  esfuerzo-deformación  de  aceros  trabajados  en  frío  para  barras 
de  refuerzo  de  fabricación  europea. 


alcanza  límites  de  fluencia  de  4000  a  6000 
kg/cm^.  En  la  figura  2.1  8  se  representa  la 
gráfica  esfuerzo-deformación  de  un  acero  tra¬ 


bajado  en  frío,  fabricado  en  México.  En  los 
países  escandinavos  se  usan  barras  con  lími¬ 
tes  de  fluencia  de  hasta  9000  kg/cm^. 
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Tabla  21  Diámetros,  pesos,  áreas  y  perímetros  de 
barras. 


Barra 

Núm. 

Diámetro 
pulg  mm 

Peso 

kg/m 

Area 

cm^ 

Perímetro 

cm 

2 

1/4 

6.4 

0.248 

0.32 

1.99 

2.5 

5/16 

7.9 

0.388 

0.49 

2.48 

3 

3/8 

9.5 

0.559 

0.71 

2.98 

4 

1/2 

12.7 

0.993 

1.27 

3.99 

5 

5/8 

15.9 

1.552 

1.98 

5.00 

6 

3/4 

19.0 

2.235 

2.85 

6.00 

7 

7/8 

22.2 

3.042 

3.88 

6.97 

8 

1 

25.4 

3.973 

5.07 

7.98 

9 

1-1/8 

28.6 

5.028 

6.41 

8.99 

10 

1-1/4 

31.8 

6.207 

7.92 

9.99 

11 

1-3/8 

34.9 

7.511 

9.58 

10.96 

12 

1-1/2 

38.1 

8.938 

11.40 

11.97 

OBSERVACIONES 

Los  diámetros,  áreas  y  pesos  se  ajustan  a  las  normas 
del  Organismo  Nacional  de  Normalización  y  Certifi¬ 
cación  de  la  Construcción  y  Edificación  (ONNCCE) 
(NMX-B-6,  NMX-B-294  y  NMX-B-457).  Según  estas 
normas,  el  diámetro  nominal  y  el  área  de  una  barra 
corresponden  a  los  que  tendría  una  barra  lisa,  sin  co¬ 
rrugaciones,  del  mismo  peso  por  metro  lineal;  todas 
las  barras,  con  excepción  de  la  No.  2,  están  corru¬ 
gadas. 


Una  propiedad  importante  que  debe  te¬ 
nerse  en  cuenta  en  refuerzos  con  detalles 
soldados  es  la  soldabilidad.  La  soldadura  de 
aceros  trabajados  en  frío  debe  hacerse  con 
cuidado. 

Otra  propiedad  importante  es  la  facili¬ 
dad  de  doblado,  que  es  una  medida  indi¬ 
recta  de  ductilidad  y  un  índice  de  su 
trabajabilidad. 

Se  ha  empezado  a  generalizar  el  uso  de 
mallas  como  refuerzo  de  losas,  muros  y  al¬ 
gunos  elementos  prefabricados.  Estas  mallas 
están  formadas  por  alambres  lisos  unidos  por 
puntos  de  soldadura  en  las  intersecciones.  El 
acero  es  del  tipo  trabajado  en  frío,  con  esfuer¬ 
zos  de  fluencia  del  orden  de  5000  kg/cm^. 


Figura  2.1  8  Gráfica  esfuerzo-deformación  de  un 
acero  de  alta  resistencia,  sin  límite  de  fluencia 
definido,  de  fabricación  nacional. 

El  espaciamiento  de  los  alambres  varía  de  5 
a  40  cm,  y  los  diámetros  de  2  a  7  mm,  apro¬ 
ximadamente.  En  algunos  países,  en  lugar 
de  alambres  lisos  se  usan  alambres  con  al¬ 
gún  tipo  de  irregularidad  superficial,  para 
mejorar  la  adherencia. 

El  acero  que  se  emplea  en  estructuras 
presforzadas  es  de  resistencia  francamente 
superior  a  la  de  los  aceros  descritos  ante¬ 
riormente.  Su  resistencia  última  varía  entre 
14,000  y  22,000  kg/cm^,  y  su  límite  de  fluen¬ 
cia,  definido  por  el  esfuerzo  correspondiente 
a  una  deformación  permanente  de  0.002, 
entre  12,000  y  19,000  kg/cm^. 

Como  ilustración,  en  la  figura  2.1  9  se 
presentan,  atendiendo  al  grado  de  calidad, 
algunas  curvas  esfuerzo-deformación  para 
distintos  tipos  de  acero,  y  dos  curvas  esfuer¬ 
zo-deformación  para  concreto  con  una  re¬ 
sistencia  de  250  kg/cm^,  correspondientes  a 
cargas  de  corta  y  larga  duración. 
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Deformación  unitaria,  e 

Figura  2.19  Curvas  comparativas  para  acero  y 
concreto. 

El  módulo  de  elasticidad  de  los  distintos 
tipos  de  acero  cambia  muy  poco.  De  la  com¬ 


paración  de  las  curvas  del  acero  y  del  concre¬ 
to,  se  puede  inferir  que  si  ambos  trabajan  en  un 
elemento  de  concreto  reforzado  sujeto  a  com¬ 
presión  axial,  el  colapso  del  conjunto  estará 
regido  por  la  deformación  del  concreto  que, 
bajo  cargas  de  larga  duración,  puede  ser  hasta 
de  0.010  o  0.012.  Pata  esta  deformación,  el 
acero  tendría  apenas  una  deformación  del  or¬ 
den  correspondiente  a  su  límite  de  fluencia. 

Las  características  de  adherencia  de  los 
distintos  aceros,  y  su  influencia  en  el  diseño, 
se  presentarán  en  el  capítulo  de  Adherencia. 
Para  lograr  el  trabajo  en  conjunto  debe  te¬ 
nerse  una  adherencia  suficiente  entre  concre¬ 
to  y  acero,  obtenida  ya  sea  mecánicamente 
o  por  medio  de  la  adhesión  entre  el  concre¬ 
to  y  el  acero  de  refuerzo. 

Para  el  diseño  se  supone  que  la  curva 
esfuerzo-deformación  del  acero  en  compre¬ 
sión  es  idéntica  a  la  curva  esfuerzo-deforma¬ 
ción  en  tensión.  La  curva  en  compresión  es 
difícil  de  determinar  en  el  caso  de  barras, 
debido  a  efectos  de  esbeltez. 
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3.1  Introducción 

Para  poder  diseñar  es  necesario  poder  esti¬ 
mar  la  resistencia  de  una  estructura.  La  for¬ 
ma  más  directa  de  obtenerla  es  realizando 
una  prueba  de  carga,  ya  sea  sobre  toda  la 
estructura,  sobre  una  parte  típica  de  la  mis¬ 
ma,  o  bien,  sobre  elementos  construidos  ex 
profeso  para  dicha  prueba.  Aunque  este  mé¬ 
todo  es  el  que  proporciona  una  información 
más  fidedigna,  no  es  desde  luego  el  más 
práctico  en  todos  los  casos.  Sin  embargo, 
debe  utilizarse  ese  procedimiento  cuando  se 
planea  construir  estructuras  de  tipos  radical¬ 
mente  distintos  a  los  comúnmente  usados  en 
la  práctica,  o  formados  con  elementos  es¬ 
tructurales  cuyas  propiedades  mecánicas  no 
son  bien  conocidas.  También  puede  resultar 
conveniente  cuando  se  piensa  fabricar  mu¬ 
chos  elementos  o  estructuras  iguales. 

Otro  procedimiento  para  obtener  el  ín¬ 
dice  de  resistencia  de  una  estructura  consiste 
en  el  ensaye  de  un  modelo  a  escala,  fabricado 
con  los  mismos  materiales  con  que  se  cons¬ 


truirá  el  prototipo.  La  resistencia  del  prototi¬ 
po  puede  predecirse  a  partir  de  la  resistencia 
medida  en  el  modelo,  y  utilizando  los  princi¬ 
pios  de  similitud.  En  la  mayoría  de  los  casos, 
no  es  necesario  ensayar  prototipos  o  modelos 
de  estructuras  que  se  quieren  diseñar.  Como 
se  indicó  en  el  capítulo  1,  en  el  proceso  de 
diseño  seguido  normalmente  se  analiza  una 
estructura  y  se  dimensionan  los  elementos 
de  manera  que  puedan  resistir  las  acciones 
internas  determinadas  en  el  análisis. 

Como  no  es  práctico  determinar  la  re¬ 
sistencia  de  cada  elemento  estructural  bajo 
distintos  tipos  de  solicitaciones,  se  han  rela¬ 
cionado  características  de  resistencia  y  de- 
formabilidad  de  elementos  estructurales 
(vigas,  columnas,  losas)  con  las  características 
de  ciertos  especímenes  de  control,  represen¬ 
tativos  de  las  propiedades  de  los  materiales. 
Estas  correlaciones  han  sido  establecidas  me¬ 
diante  investigaciones  experimentales  sobre 
el  comportamiento  de  miembros  y  conjuntos 
estructurales,  retinándoselas  con  la  obser¬ 
vación  del  comportamiento  de  estructuras 
reales. 

Bn  el  capítulo  anterior  se  indicó  que  tan¬ 
to  ei  concreto  como  el  acero  tienen  caracte¬ 
rísticas  distintas,  según  sea  su  composición  y 
su  forma  de  fabricación.  Por  lo  tanto,  es  nece¬ 
sario  tener  un  índice  que  relacione  las  carac¬ 
terísticas  del  material  con  el  comportamiento 
que  puede  esperarse  de  él.  Dicho  índice  debe 
reflejar  las  propiedades  estructurales  básicas 
del  material  en  cuestión.  Así,  por  ejemplo,  el 
índice  de  resistencia  más  característico  del 
concreto  es  su  resistencia  a  la  compresión,  y 
el  del  acero,  su  resistencia  a  la  tensión. 

No  es  suficiente  en  todos  los  casos  te¬ 
ner  un  solo  índice  de  resistencia  para  definir 
cada  uno  de  los  materiales  que  forman  el 
concreto  reforzado.  Puesto  que  las  relacio¬ 
nes  entre  las  resistencias  de  un  material  ba¬ 
jo  distintas  acciones  o  solicitaciones  no  son 
constantes  para  cualquier  valor  de  la  resis¬ 
tencia  índice,  no  puede  tomarse  ésta  como 
representativa  de  la  resistencia  del  material 
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bajo  cualquier  condición  de  carga.  Por  ejem¬ 
plo,  la  resistencia  en  tensión  del  concreto 
simple  no  sigue  una  relación  lineal  con  la 
resistencia  a  la  compresión,  para  toda  la  es¬ 
cala  de  esta  última.  Sin  embargo,  el  índice 
da  idea  de  las  cualidades  que  pueden  espe¬ 
rarse  del  material. 

Debe  ser  posible  determinar  los  índices 
de  resistencia  por  procedimientos  de  ensaye 
sencillos  y  relativamente  baratos  y  que 
proporcionen  resultados  reproducidles.  Este 
último  requisito  es  fundamental.  Además, 
conviene  que  los  índices  de  resistencia  estén 
estandarizados  para  que  sean  comparables. 
Es  decir,  las  características  de  los  ensayes  y 
de  los  especímenes  deben  fijarse  con  la  ma¬ 
yor  precisión  posible,  de  tal  modo  que  se 
reduzcan  a  un  mínimo  los  efectos  de  las  va¬ 
riables  secundarias  que  afectan  los  resulta¬ 
dos  de  ensayes.  La  estandarización  de  los 
índices  permite  especificar  con  precisión  la 
calidad  de  los  materiales  que  se  van  a  em¬ 
plear  o  que  se  requerirán. 

Los  índices  de  resistencia  no  sirven  sólo 
para  caracterizar  las  propiedades  de  los 
materiales,  sino  también  para  controlar  la 
calidad  durante  su  fabricación.  Si  un  mate¬ 
rial  fuese  perfectamente  uniforme,  bastaría 
un  solo  ensaye  para  definir  el  índice  selec¬ 
cionado.  Pero  todos  los  materiales  tienen 
características  variables  y  son  esencialmente 
heterogéneos.  Debido  a  esto,  es  necesario 
conocer  el  grado  de  uniformidad  del  mate¬ 
rial  empleado.  Esto  se  hace  estudiando  la 
variación  de  los  resultados  de  ensayes  de 
muestras  representativas.  Debe  tenerse  en 
cuenta  que  el  valor  del  índice  determinado 
en  un  ensaye  tiene  implícitas  las  variaciones 
naturales  que  existen  en  cualquier  proceso 
de  ensaye,  ya  que  todas  las  mediciones  es¬ 
tán  sujetas  a  errores. 

Una  vez  establecido  el  grado  de  unifor¬ 
midad  de  las  propiedades  del  material,  es 
posible  especificar  racionalmente,  a  través 
del  índice  de  resistencia,  la  calidad  de  los 
materiales  requeridos.  Durante  la  construc¬ 


ción  será  necesario  comprobar  que  la  cali¬ 
dad  y  uniformidad  de  los  materiales  es  la  es¬ 
pecificada;  esto  es  un  problema  de  control 
de  calidad. 

En  este  capítulo  se  describen  breve¬ 
mente  los  índices  de  resistencia  que  se 
usan  comúnmente  para  el  concreto  y  el 
acero.  A  continuación  se  ofrecen  algunas 
nociones  sobre  los  métodos  estadísticos 
empleados  en  la  evaluación  objetiva  de  da¬ 
tos.  Finalmente,  se  incluye  una  sección  so¬ 
bre  control  de  calidad,  donde  se  aplican 
algunos  de  los  conceptos  estadísticos  pre¬ 
sentados  a  la  interpretación  de  datos  sobre 
ensayes  de  concreto  y  acero,  y  se  mencio¬ 
nan  brevemente  los  requisitos  de  ciertas 
normas  europeas  y  americanas. 


3.2  índices  de  resistencia 

3.2.1  Concreto 
CONCEPTOS  GENERALES 

El  índice  de  resistencia  más  común  en  el  ca¬ 
so  del  concreto  es  el  obtenido  del  ensaye  de 
especímenes  a  compresión  simple.  Esto  se 
debe  a  que  este  ensaye  es  relativamente 
sencillo,  yaque  mide  una  característica  fun¬ 
damental  del  concreto.  Otro  factor  que 
contribuye  en  forma  importante  a  su  uso  con¬ 
tinuado  es  el  hecho  de  que,  a  través  de  los 
años,  se  ha  correlacionado  esta  propiedad 
con  la  resistencia  de  elementos  estructurales 
de  diversos  tipos,  sujetos  a  distintas  solicita¬ 
ciones. 

El  índice  mencionado  anteriormente 
evalúa  la  resistencia  del  concreto  tal  como 
es  producido.  Comúnmente  se  considera  es¬ 
te  índice  como  indicativo  de  la  resistencia 
del  concreto  en  la  estructura.  Sin  embargo, 
esta  última  puede  ser  muy  diferente  de  la  re¬ 
sistencia  de  los  especímenes  de  control,  ya 
que  depende  de  los  métodos  de  transporte. 
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colocación  y  curado,  así  como  del  tipo  de 
elemento  al  que  está  destinado  el  concreto 
en  cuestión.  Para  estimar  la  resistencia  del 
concreto  en  una  estructura  pueden  ensayarse 
especímenes  cilindricos  extraídos  mediante 
taladros  especiales,  o  pueden  efectuarse  en¬ 
sayes  no  destructivos  [3.1,  3.1  0]. 

Idealmente,  el  índice  de  resistencia  de¬ 
be  ser  representativo  del  fenómeno  que  se 
quiere  cuantificar.  Así,  en  estructuras  de 
concreto  donde  el  trabajo  predominante  sea 
la  compresión,  la  resistencia  de  un  espéci¬ 
men  sometido  a  compresión  simple  será  ín¬ 
dice  satisfactorio.  Pero  el  concreto  queda 
sujeto  frecuentemente  a  otras  solicitaciones 
en  las  que  la  compresión  no  es  el  fenómeno 
esencial.  Por  ejemplo,  en  el  caso  de  seccio¬ 
nes  sometidas  a  fuerza  cortante,  la  caracte¬ 
rística  predominante  es  la  resistencia  a  la 
tensión  diagonal. 

Por  esta  razón  ha  surgido  recientemente 
la  tendencia  a  considerar  otros  índices  de 
resistencia.  Así  se  está  tratando  de  desarro¬ 
llar  un  índice  de  resistencia  a  la  tensión.  En 
pavimentos  de  concreto  se  usa  un  prisma 
de  concreto  simple  ensayado  en  flexión, 
como  índice  de  la  resistencia  deseable  del 
concreto. 

Debe  tenerse  en  cuenta  siempre  que 
frecuentemente  se  da  demasiada  importan¬ 
cia  al  valor  de  la  resistencia  a  la  compresión 
de  un  espécimen  de  concreto.  Si  no  se  posee 
la  debida  perspectiva,  se  puede  llegar  a  pen¬ 
sar  erróneamente  que  ,  la  resistencia  a  la 
compresión  de  un  espécimen  de  concreto 
representa  la  resistencia  del  concreto  en  la 
estructura  ante  cualquier  combinación  de 
solicitaciones. 

RESISTENCIA  A  LA  COMPRESIÓN 

No  existe  una  convención  aceptada  univer¬ 
salmente  sobre  qué  tipo  de  espécimen  es  el 
mejor  para  realizar  ensayes  en  compresión. 
Por  lo  común  se  usan  especímenes  de  tres  ti¬ 
pos:  cilindros,  cubos  y  prismas. 


En  nuestro  medio,  y  en  numerosos  paí¬ 
ses  del  mundo,  se  usan  cilindros  con  una  re¬ 
lación  de  esbeltez  igual  a  dos.  En  estructuras 
de  concreto  reforzado,  el  espécimen  usual 
es  el  cilindro  de  15  x  30  cm.  En  estructuras 
construidas  con  concreto  en  masa,  donde  se 
emplean  agregados  de  gran  tamaño  (10  a  15 
cm),  se  usan  cilindros  de  30  X  60  cm  o  de 
60  X  120  cm.  Generalmente,  las  resistencias 
se  determinan  a  los  28  días  de  edad  del  con¬ 
creto  o  a  la  edad  en  que  el  concreto  vaya  a 
recibir  su  carga  de  servicio.  Recientemente 
se  han  propuesto  diversos  procedimientos 
para  obtener  índices  de  resistencia  a  edades 
más  tempranas  con  el  fin  de  poder  tomar 
medidas  correctivas  con  mayor  oportunidad, 
en  caso  necesario  [3.2]. 

En  muchos  países  de  Europa  se  usan  cu¬ 
bos  para  obtener  un  índice  de  resistencia  del 
concreto  a  la  compresión.  Las  dimensiones 
de  los  cubos  varían  entre  1 0  y  30  cm  de  la¬ 
do,  según  los  países.  Algunas  veces  se  utili¬ 
zan  también  prismas  de  concreto  simple, 
ensayados  con  la  dirección  de  la  carga  para¬ 
lela  al  eje  longitudinal  del  prisma. 

Tanto  cilindros  como  cubos  y  prismas 
tienen  ventajas  y  desventajas,  pero  la  ten¬ 
dencia  actual  parece  inclinarse  hacia  el  uso 
del  cilindro.  Inclusive  el  Eurocódigo  de  1993 
especifica  probetas  cilindricas  y  menciona 
el  uso  de  probetas  cúbicas  como  método  al¬ 
ternativo  para  verificar  o  no  la  aceptación 
del  concreto  [3.11].  Para  lograr  una  prueba 
aceptable  a  la  compresión,  es  necesario  que 
las  cabezas  de  la  máquina  de  ensaye  estén 
totalmente  en  contacto  con  las  superficies 
del  espécimen  en  ambos  extremos,  de  ma¬ 
nera  que  la  presión  ejercida  sea  lo  más  uni¬ 
forme  posible.  Esto  se  logra  fácilmente  si  el 
espécimen  es  un  cubo  o  un  prisma  y  se  ha 
fabricado  en  un  molde  de  acero  con  las  ca¬ 
ras  pulidas  y  a  escuadra.  Las  caras  del  espé¬ 
cimen  que  están  en  contacto  con  las  del 
molde  son  suficientemente  planas  para  lo¬ 
grar  una  distribución  satisfactoria  de  com¬ 
presiones,  sin  necesidad  de  ningún  artificio 
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adicional.  Otra  ventaja  del  uso  de  cubos  y 
prismas  es  su  facilidad  de  almacenamiento, 
problema  que  llega  a  ser  importante  cuando 
el  número  de  especímenes  es  muy  grande. 

Por  otra  parte,  los  cilindros  se  fabrican 
por  lo  general  en  moldes  de  acero  apoyados 
en  una  placa  en  su  cara  inferior  y  libres  en 
su  parte  superior,  donde  es  necesario  dar  un 
acabado  manualmente.  Éste  queda  con  fre¬ 
cuencia  demasiado  rugoso  para  que  pueda 
apoyarse  directamente  la  cabeza  de  la  má¬ 
quina  de  ensaye.  Salvo  en  casos  en  que  se 
ha  tenido  mucho  cuidado  y  se  ha  alisado  el 
extremo  del  concreto  fresco  con  una  placa 
de  acero,  o  bien  se  ha  pulido  la  superficie 
rugosa,  es  necesario  dar  una  preparación  a 
los  extremos  del  cilindro  para  poder  asegurar 
que  la  presión  queda  uniformemente  distri¬ 
buida  y  que  la  dirección  de  carga  es  paralela 
al  eje  del  cilindro.  Esta  operación,  llamada 
cabeceado  y  que  consiste  en  aplicar  un  cier¬ 
to  material,  generalmente  azufre  o  pasta  de 
cemento,  a  los  extremos  del  cilindro  para 
producir  una  superficie  lisa  de  apoyo,  pro¬ 
longa  el  tiempo  necesario  para  la  prepara¬ 
ción  del  ensaye  e  introduce  una  variable 
adicional  en  los  resultados:  el  material  y  la 
forma  del  cabeceado. 

Debido  a  la  simetría  del  espécimen  con 
respecto  a  cualquier  plano  diametral,  si  el 
contacto  entre  la  máquina  y  el  cilindro  es 
adecuado,  la  distribución  de  compresiones 
en  la  sección  transversal  de  un  cilindro  es 
más  uniforme  que  en  la  sección  transversal 
de  un  cubo  o  de  un  prisma.  Además,  estos 
últimos  se  ensayan  con  la  dirección  de  la 
carga  perpendicular  a  la  dirección  del  cola¬ 
do,  lo  que  algunos  autores  consideran  que 
es  poco  representativo  del  trabajo  del  con¬ 
creto  en  columnas  en  una  estructura  real. 

Otra  ventaja  importante  de  los  cilin¬ 
dros  sobre  los  cubos  es  la  disminución  del 
efecto  de  confinamiento  y  de  la  restricción 
al  desplazamiento  lateral  debida  a  la  fric¬ 
ción  de  los  extremos  contra  la  máquina.  Por 
su  mayor  relación  de  esbeltez,  estos  efectos 


son  mucho  menores  que  en  los  cubos,  ya 
que  las  secciones  medias  del  cilindro  están 
menos  afectadas  por  las  condiciones  en  los 
extremos. 

Una  vez  seleccionado  el  tipo  de  espéci¬ 
men,  es  necesario  fijar  con  gran  detalle  las 
condiciones  de  maestreo,  fabricación,  curado 
y  ensaye.  Entre  estas  últimas  tiene  particular 
importancia  la  velocidad  de  carga.  En  nues¬ 
tro  medio,  las  normas  usuales  son  las  del 
Organismo  Nacional  de  Normalización  y 
Certificación  de  la  Construcción  y  Edifica¬ 
ción  (ONNCCE)  (Normas  NMX)  y  las  del 
American  Society  for  Testing  and  Materials 
(Normas  ASTM). 

Aun  cuando  se  sigan  las  especificacio¬ 
nes  cuidadosamente  y  el  proceso  lo  realicen 
operadores  experimentados,  los  resulta¬ 
dos  que  se  obtengan  no  serán  uniformes. 
Siempre  existirá  dispersión  en  los  datos,  como 
en  cualquier  proceso  de  medición.  Estas 
dispersiones  pueden  ser  inherentes  al  tipo 
de  ensaye,  por  errores  accidentales  o  por¬ 
que  no  hubo  uniformidad  en  el  material  en¬ 
sayado. 

Las  condiciones  del  curado  influyen  en 
forma  importante  en  la  resistencia  aparente 
a  la  compresión  de  un  espécimen  de  con¬ 
trol.  El  proceso  de  curado  está  especificado 
en  las  normas.  Sin  embargo,  según  sea  el 
propósito  del  índice  de  resistencia,  se  pue¬ 
den  aplicar  condiciones  distintas  de  curado. 
En  general,  son  válidos  dos  criterios.  En  el 
primero,  empleado  para  comparar  distintos 
concretos  a  lo  largo  del  tiempo,  por  un  nú¬ 
mero  determinado  de  días  se  especifica  un 
curado  de  laboratorio  en  un  cuarto  húmedo 
en  que  la  temperatura  y  la  humedad  se  man¬ 
tienen  dentro  de  ciertos  límites.  Pero  si  se 
quiere  tener  idea  de  la  resistencia  a  la  com¬ 
presión  del  concreto  tal  y  como  está  expuesto 
en  la  estructura,  se  someten  los  especímenes 
al  mismo  tipo  de  curado  y  ambiente  al  que 
está  expuesta  la  estructura. 

En  la  tabla  3.1,  tomada  de  la  referencia 
3.3,  se  presentan  factores  de  corrección  para 
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Tabla  3.1  Factores  de  equivalencia  para  ensayes  a  la  compresión. 


Espécimen 

Dimensiones/cm 

Factores  por  ios  que  se  deben  multiplicar  las  resistencias  de 
un  espécimen  para  obtener  las  equivalencias  de  un  cilindro 
de  15  X  30  cm. 

Variación  normal 

Valor  medio  aceptable 

Cilindro 

15  X  30 

_ 

1.00 

10  X  20 

0.94  -  1 .00 

0.97 

25  X  50 

1.00-1.10 

1.05 

Cubo 

10 

0.70  -  0.90 

0.80 

15 

0.70  -  0.90 

0.80 

20 

0.75  -  0.90 

0.83 

30 

0.80  -  1 .00 

0.90 

Prisma 

15  X  15  X  45 

0.90-1.2 

1.05 

20  X  20  X  60 

0.90-1.20 

1.05 

obtener  la  resistencia  de  un  cilindro  de  15  x 
30  cm,  a  partir  de  la  obtenida  con  un  espé¬ 
cimen  de  otra  forma  o  dimensiones,  para  con¬ 
cretos  fabricados  con  cemento  normal  y 
ensayados  a  los  28  días.  Estos  factores  dan 
una  idea  de  las  equivalencias  entre  diversos  ti¬ 
pos  de  especímenes,  a  falta  de  ensayes  espe¬ 
cíficos  para  el  caso  particular  de  que  se  trate. 

FLEXIÓN 

El  índice  de  resistencia  a  la  flexión  del  con¬ 
creto  simple  se  obtiene  del  ensaye  de  vigas 
de  sección  cuadrada,  simplemente  apoyadas 
y  sujetas  a  una  o  dos  cargas  concentradas. 
Como  en  el  caso  de  los  índices  de  resisten¬ 
cia  a  la  compresión,  se  especifica  también  el 
modo  de  muestreo,  el  curado  y  las  condicio¬ 
nes  del  ensaye  (Normas  NMX  y  ASTM). 

La  resistencia  a  la  flexión  se  usa  como 
índice  de  la  resistencia  de  pavimentos  de 
concreto  simple.  Como  se  dijo  en  el  capítu¬ 
lo  2,  el  prisma  de  concreto  simple  se  emplea 
también  para  medir  la  resistencia  del  con¬ 


creto  en  tensión  originada  por  flexión.  En  es¬ 
te  caso,  los  valores  que  se  obtienen  son  ma¬ 
yores  que  los  obtenidos  de  ensayes  en 
tensión  uniaxial. 

La  resistencia  en  flexión  es  mayor  en  es¬ 
pecímenes  sujetos  a  una  carga  concentrada 
que  en  aquellos  sometidos  a  dos  cargas  si¬ 
métricas,  porque  en  el  segundo  caso  la  zona 
de  esfuerzos  máximos  se  presenta  en  una 
porción  mayor  del  espécimen,  lo  que  au¬ 
menta  las  probabilidades  de  que  en  dicha 
zona  se  encuentre  una  región  de  menor  re¬ 
sistencia  que  la  promedio. 

TENSIÓN 

En  el  capítulo  anterior  se  mencionaron  las 
dificultades  que  existen  para  realizar  un  en¬ 
saye  en  tensión  uniaxial.  El  inconveniente 
principal  es  que  el  tipo  de  ensaye  es  difícil 
de  realizar  y  los  resultados  son  poco  repro¬ 
ducidles.  Por  lo  tanto,  este  ensaye  no  satisfa¬ 
ce  las  características  básicas  para  obtener 
índices  de  resistencia. 
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Las  normas  NMX  y  ASTM  proponen  una 
prueba  indirecta  de  concreto  en  tensión  lla¬ 
mada  ensaye  brasileño.  Esta  prueba  está  ba¬ 
sada  en  los  principios  expuestos  en  la  figura 
2.12.  Las  condiciones  de  fabricación  y  cura¬ 
do  del  espécimen  son  las  mismas  que  las  de 
los  cilindros  para  pruebas  en  compresión. 

3.2.2  Acero 

El  índice  de  resistencia  utilizado  en  el  caso 
del  acero,  es  un  esfuerzo  de  fluencia,  fy,  de¬ 
finido  como  se  mencionó  en  el  capítulo  an¬ 
terior.  Éste  se  determina  en  una  prueba  de 
tensión,  a  una  velocidad  de  carga  especifi¬ 
cada,  midiendo  además  deformaciones,  ge¬ 
neralmente  en  una  longitud  de  20  cm.  El 
esfuerzo  de  fluencia  se  calcula  sobre  la  base 
del  área  nominal. 

Para  aceros  con  curva  esfuerzo-defor¬ 
mación  sin  una  zona  de  fluencia  definida, 
como  los  aceros  utilizados  para  presfuerzo 
o  los  torcidos  en  frío,  se  toma  a  veces  como 
índice  de  resistencia  el  esfuerzo  máximo. 

&  acostumbra  aceptar  que  las  caracterís¬ 
ticas  del  acero  a  la  compresión  son  las  mismas 
que  a  la  tensión.  Interesa,  además,  tener  una 
idea  de  ladeformabilidaddel  acero.  Un  índice 
de  esta  propiedad  es  el  porcentaje  de  elonga¬ 
ción  en  20  cm  correspondiente  a  la  fractura. 

Las  normas  NMX  y  ASTM  también  pre¬ 
sentan  pautas  para  realizar  los  ensayes  es¬ 
tándar  de  acero. 


3.3  Evaluación  de  datos 

Todos  los  datos  que  se  obtienen  de  ensayes 
están  sujetos  a  variaciones.  Para  gran  núme¬ 
ro  de  datos,  existen  ciertas  medidas  que  in¬ 
dican  la  uniformidad  del  producto  que  se 
está  ensayando  y  el  cuidado  con  que  se  han 
hecho  los  ensayes.  La  medida  más  común  de 
la  tendencia  central  de  un  conjunto  de  datos 
es  el  promedio,  y  las  más  comunes  del  gra¬ 


do  de  uniformidad  son  la  desviación  están¬ 
dar  y  el  coeficiente  de  variación.  Mediante 
un  ejemplo  se  verá  cómo  se  pueden  obtener 
estas  cantidades  y  cuál  es  su  significado. 

En  la  tabla  3.2  se  muestran  los  resultados 
del  ensaye  a  la  compresión  de  un  grupo  de 
100  cilindros  de  concreto  normal.  Los  cilin¬ 
dros  se  ensayaron  con  propósitos  de  control 
y  representan  la  variación  real  de  la  resisten¬ 
cia  de  un  concreto  fabricado  en  planta  para 
una  obra  determinada,  durante  un  periodo 
de  dos  meses  y  medio.  El  concreto  del  que  se 
extrajeron  las  muestras  fue  fabricado  para 
dar  una  determinada  resistencia  nominal. 

Para  representar  gráficamente  datos  co¬ 
mo  los  mostrados  en  la  tabla  3.2,  se  usa  un 
histograma,  como  el  que  se  presenta  en  la  fi¬ 
gura  3.1 .  Éste  se  construye  llevando  a  escala 
en  el  eje  de  las  ordenadas  el  número  de  da¬ 
tos  comprendidos  en  intervalos  iguales,  los 
que  se  indican  en  el  eje  de  las  abscisas.  En 
el  ejemplo,  los  datos  (valores  f'c)  se  agruparon 
en  intervalos  de  29  kg/cm^.  Así,  en  la  figura 
3.1  se  puede  ver  que  23  cilindros  tuvieron 
resistencias  entre  251  y  270  kg/cm^,  y  en 
cambio  sólo  uno  tuvo  una  resistencia  entre 
171  y  190  kg/cm^.  El  promedio  de  los  datos 
de  la  tabla  3.2,  es  decir,  la  suma  de  los  valo¬ 
res  de  los  datos  dividida  entre  el  número  de 
datos,  es  247  kg/cm^. 

Se  puede  suponer  que  si  el  número  de 
datos  es  muy  grande  y  el  intervalo  que  se 
escoge  es  suficientemente  pequeño,  un  his¬ 
tograma  como  el  ilustrado  en  la  figura  3.1  se 
acercará  a  la  forma  mostrada  por  la  línea  de 
trazo  continuo.  Un  gran  número  de  resulta¬ 
dos  de  mediciones  queda  representado  por 
medio  de  distribuciones  como  las  de  la  figura 
3.2,  que  son  simétricas  con  respecto  al  pro¬ 
medio.  Para  efectos  de  control  y  evaluación 
se  supone  en  general  que  las  resistencias 
de  concreto  y  acero  se  distribuyen  simé¬ 
tricamente.  A  veces  se  presentan  distribu¬ 
ciones  asimétricas,  como  en  la  figura  3.3. 

Las  áreas  bajo  las  curvas  de  la  figura  3.2 
son  iguales,  si  ambas  representan  el  mismo 
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Tabla  3.2  Resistencia  de  cilindros  de  concreto 
(resistenciaa  los  28  días  de  cilindros  de  15  x  30  cm). 


No. 

Resistencia 

kg/cm^ 

No. 

Resistencia 

kg/cm^ 

No. 

Resistencia 

kg/crn^ 

No. 

Resistencia 

kg/cm^ 

1 

247 

26 

265 

51 

236 

76 

204 

2 

249 

27 

279 

52 

236 

77 

208 

3 

241 

28 

314 

53 

211 

78 

203 

4 

197 

29 

308 

54 

261 

79 

208 

5 

252 

30 

293 

55 

243 

80 

198 

6 

252 

31 

283 

56 

243 

81 

277 

7 

241 

32 

239 

57 

249 

82 

253 

8 

197 

33 

246 

58 

251 

83 

253 

9 

304 

34 

288 

59 

261 

84 

251 

10 

276 

35 

300 

60 

247 

85 

224 

11 

249 

36 

286 

61 

233 

86 

268 

12 

322 

37 

281 

62 

249 

87 

271 

13 

348 

38 

288 

63 

249 

88 

216 

14 

241 

39 

277 

64 

267 

89 

216 

15 

249 

40 

268 

65 

211 

90 

251 

16 

194 

41 

267 

66 

238 

91 

203 

17 

236 

42 

257 

67 

253 

92 

229 

18 

233 

43 

267 

68 

241 

93 

217 

19 

208 

44 

227 

69 

246 

94 

227 

20 

231 

45 

236 

70 

246 

95 

193 

21 

261 

46 

257 

71 

253 

96 

204 

22 

304 

47 

273 

72 

211 

97 

193 

23 

288 

48 

268 

73 

217 

98 

204 

24 

308 

49 

257 

74 

213 

99 

187 

25 

281 

50 

270 

75 

224 

100 

193 

Promedio  X  =  247  kg/cm^ 

Desviación  estándar  o  =  32.7  kg/cm^ 

Coeficiente  de  variación  V  =  32.71247  =  0.132  =  13.2% 


número  de  datos.  Se  puede  apreciar  que  en 
la  curva  A  la  mayor  parte  de  los  datos  está 
más  cerca  del  promedio  que  en  la  curva  B. 

Interesa  evaluar  la  dispersión  de  los 
datos  con  respecto  al  promedio.  Una  medida 
tosca  de  esta  dispersión  es  la  diferencia  en¬ 
tre  el  valor  mínimo  y  el  máximo,  la  que  sin 
embargo  no  da  idea  de  la  distribución.  Para 
medir  la  dispersión  de  datos  se  utiliza  fre¬ 
cuentemente  la  desviación  estándar,  repre¬ 
sentada  por  el  símbolo  q  que  se  puede 


considerar  como  el  radio  de  giro  de  los  da¬ 
tos  con  respecto  al  promedio.  En  efecto,  si 
se  designa  como  X  al  valor  de  un  dato  cual¬ 
quiera,  su  diferenciaron  respecto  al  prome¬ 
dio,  X,  será:  (X  -  X).  Estas  diferencias  se 
llaman  desviaciones.  Considerando  cada  va¬ 
lor  representado  por  un  área  unitaria  con¬ 
centrada  en  un  punto,  el  momento  de 
inercia  de  un  valor  cualquiera  con  respecto 
al  valor  medio  será:  1(X  -  X)^,  valor  que  es 
siempre  positivo.  El  área  total  será  igual  al 
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Figura  3.1  Histograma  de  los  datos  de  la  tabla  3.2. 


número  de  datos,  n,  y  por  lo  tanto  el  radio 
de  giro  al  cuadrado  será  igual  a  la  suma  de 
los  momentos  de  inercia  entre  el  área  total. 
Ei  radio  de  giro  al  cuadrado,  cr^,  se  denomi¬ 
na  variancia.  Finalmente,  la  desviación  es¬ 
tándar  (radio  de  giro)  será 


(3-1) 

n 

La  desviación  estándar  tiene  las  mismas 
unidades  que  los  valores  originales,  kg/cm^ 
para  el  ejemplo. 


En  la  tabla  3.2  se  muestran  los  valores 
del  promedio  y  la  desviación  estándar  de  los 
100  datos  de  resistencias  de  concreto,  calcu¬ 
lados  según  lo  antes  mencionado. 

En  la  figura  3.1  se  han  trazado  dos  lí¬ 
neas  verticales  a  una  distancia  del  promedio 
igual  a  la  desviación  estándar.  &  puede  de¬ 
mostrar  que  en  una  curva  de  distribución  si¬ 
métrica  los  valores  comprendidos  entre  esas 
dos  líneas  representan  un  porcentaje  fijo  de 
los  datos  de  la  muestra.  Por  esta  razón,  la 
desviación  estándar  es  una  buena  medida 
de  la  dispersión  de  los  datos  con  respecto  al 
promedio:  a  mayor  desviación  estándar,  el 
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intervalo  que  comprende  el  mismo  porcen¬ 
taje  de  datos  es  más  grande.  Se  puede  ver 
que  la  desviación  estándar  de  la  curva  A  de 
la  figura  3.2  es  mucho  menor  que  la  de  la 
curva  B. 

Para  un  número  pequeño  de  datos  (30  o 
menos),  en  lugar  de  dividir  entre  n  en  la 
ecuación  (3.1),  se  divide  entre  n-l.*  Para 
muestras  grandes  no  hay  mucha  diferencia. 
Bi  el  ejemplo  habría  sido  prácticamente 
igual  dividir  entre  100,  que  entre  99. 

Para  hacer  comparaciones  válidas  entre 
las  dispersiones  de  dos  conjuntos  de  datos, 
deben  relacionarse  las  desviaciones  estándar 
con  los  valores  promedio  correspondientes. 
Así,  por  ejemplo,  una  desviación  estándar  de 
20  kg/cm^  en  un  concreto  de  150  kg/cm^ 
de  resistencia  promedio  representa  una  dis¬ 
persión  mayor  que  la  misma  desviación  en 


Figura  3.2  Distribuciones  simétricas. 


*Se  demuestra  en  estadística  que  dividiendo  entre  n-l  se 
obtiene  una  medida  más  representativa  de  la  dispersión  de 
los  datos  en  este  caso.  Véanse  por  ejemplo  las  referencias 
3.4  y  3.5. 


Figura  3.3  Distribución  asimétrica. 

otro  de  400  kg/cm^.  Se  define  entonces  el 
coeficiente  de  variación,  que  es  el  resultado 
de  dividir  la  desviación  estándar  entre  el 
promedio 


El  coeficiente  de  variación  es  adimen¬ 
sional,  se  expresa  generalmente  en  tanto 
por  ciento  y  proporciona  una  comparación 
válida  entre  conjuntos  de  datos  de  distintos 
órdenes  de  magnitud. 

Se  acostumbra  evaluar  los  resultados  de 
ensayes  de  concreto  tomando  como  base  sus 
coeficientes  de  variación.  En  acero  de  re¬ 
fuerzo  la  práctica  no  es  tan  frecuente,  aun¬ 
que  sería  aconsejable. 


3.4  Control  de  calidad 

3.4.1  Conceptos  generales 

El  control  de  calidad  tiene  por  objeto  verifi¬ 
car  que  los  requisitos  especificados  para 
cierto  producto  se  cumplan  dentro  de  tole¬ 
rancias  previamente  establecidas. 

Para  estructuras  de  concreto  es  necesa¬ 
rio  controlar  tanto  la  calidad  de  los  materiales 
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como  la  ejecución  de  la  obra,  especialmen¬ 
te  en  lo  que  se  refiere  a  dimensiones,  recu¬ 
brimiento-detalles  del  refuerzo,  etc.  En  este 
capítulo  se  describirán  solamente  los  procedi¬ 
mientos  de  control  de  calidad  del  concreto 
y  del  acero. 

En  el  diseño  es  necesario  especificar  en 
alguna  forma  la  calidad  de  los  materiales. 
Debido  a  la  variabilidad  natural  de  los  mis¬ 
mos,  debe  especificarse  tanto  el  valor 
promedio  como  un  valor  que  dé  idea  de  la 
dispersión.  Por  ejemplo,  pueden  especificar¬ 
se  el  promedio  y  la  desviación  estándar,  o  el 
promedio  y  el  coeficiente  de  variación:  El 
inconveniente  de  especificar  la  desviación 
estándar  o  el  coeficiente  de  variación  como 
medidas  de  dispersión  radica  en  que  se  ne¬ 
cesita  hacer  un  buen  número  de  ensayes 
antes  de  obtener  valores  confiables  de  dichas 
medidas.  Por  esta  razón,  la  medida  de  dis¬ 
persión  de  resultados  suele  especificarse  de 
maneras  equivalentes,  pero  más  fáciles  de  apli¬ 
car  en  la  práctica. 

El  Reglamento  AGI  318-02  establece 
que  el  promedio  de  las  resistencias  de  tres 
muestras  consecutivas  cualesquiera  sea  por 
lo  menos  igual  a  la  resistencia  especificada, 
y  que  la  resistenciade  ninguna  muestra  indi¬ 
vidual  sea  menor  que  la  resistencia  especifi¬ 
cada  menos  35  kg/cm^,  si  f'c  es  igual  o  menor 
que  350  kg/cm^,  o  menor  que  0.10  f'c  si  f'c 
es  mayor  que  350  kg/cm^.  La  resistencia  de 
una  muestra  debe  entenderse  como  el  pro¬ 
medio  de  las  resistencias  de  dos  cilindros 
tomados  de  la  misma  mezcla  de  concreto. 
Puede  suceder  ocasionalmente  que  un  con¬ 
creto  con  buena  resistencia  y  uniformidad 
no  cumpla  con  estas  especificaciones.  La 
probabilidad  correspondiente  es  aproxima¬ 
damente  de  uno  en  cien. 

Las  Normas  Técnicas  Complementarias 
del  Reglamento  del  Distrito  Federal  de  2004 
(3.7)  señalan  para  los  concretos  clase  1  (ver 
la  sección  2.1  de  este  texto),  los  cuales  de¬ 
ben  tener  una  resistencia  especificada  igual 
o  mayor  que  250  kg/cm^,  el  mismo  requisito 


establecido  en  el  Reglamento  AGI  para  con¬ 
cretos  con  f'c  igual  o  menor  que  350  kg/cm^. 
Para  los  concretos  clase  2,  que  deben  tener 
una  resistencia  especificada  menor  que  250 
kg/cm^,  la  resistencia  promedio  de  tres 
muestras  consecutivas  cualesquiera  no  debe 
ser  menor  que  la  resistencia  especificada 
menos  1 7  kg/cm^,  y  la  resistencia  de  cual¬ 
quier  muestra  no  debe  ser  inferior  a  la  resis¬ 
tencia  especificada  menos  50  kg/cm^. 

Para  comprobar  que  lo  especificado  se 
cumple,  es  necesario  llevar  acabo  un  mues¬ 
tren  representativo.  Estas  muestras  se  some¬ 
ten  a  ensaye  o  medición,  y  los  resultados 
deben  analizarse  estadísticamente.  Decidir  qué 
requisitos  debe  reunir  una  muestra  para 
que  sea  representativa,  es  un  problema  com¬ 
plejo  que  depende  de  la  variabilidad  del 
producto  y  de  las  condiciones  de  fabrica¬ 
ción.  En  cada  caso  se  recomienda  un  proce¬ 
dimiento  específico  de  muestreo. 

De  estudios  estadísticos  y  de  la  experien¬ 
cia  obtenida  se  han  llegado  a  establecer  cier¬ 
tos  valores  de  los  coeficientes  de  variación 
que  indican  el  tipo  de  control  que  se  tiene. 

3.4.2  Concreto 

Existen  diversas  opiniones  sobre  cuáles  de¬ 
ben  ser  los  valores  de  los  coeficientes  de  va¬ 
riación  que  corresponden  a  un  cierto  tipo  de 
control  [3.1].  Algunos  autores  recomiendan 
porcentajes  determinados  para  cada  tipo  de 
control,  en  tanto  que  otros  hacen  variar  es¬ 
tos  porcentajes  con  el  valor  de  la  resistencia 
promedio. 

La  tabla  3.3  permite  estimar  previamen¬ 
te  el  coeficiente  de  variación  que  puede  es¬ 
perarse,  según  sea  el  procedimiento  de 
fabricación.  Es  de  notarse  que  el  coeficiente 
de  variación  de  datos  de  ensayes  continuos 
a  lo  largo  de  la  fabricación  del  concreto  de¬ 
pende  mucho  del  grado  de  supervisión. 

Gonviene  también  tener  una  idea  de  la 
variación  de  los  datos  con  el  tiempo.  Esto 
puede  lograrse,  por  ejemplo,  obteniendo 
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el  coeficiente  de  variación  de  los  últimos  cin¬ 
co  ensayes  realizados,  que  pueden  ser  de  uno 
o  más  especímenes  promediados  [3.6]. 

En  el  caso  de  que  un  grupo  consecutivo 
de  cilindros  obtenidos  de  cierto  concreto 
tenga  una  resistencia  menor  que  la  estable¬ 
cida,  es  necesario  investigar  la  resistencia  de 
la  estructura  mediante  pruebas  de  carga,  en¬ 
sayes  de  corazones  u  otros  procedimientos 
no  destructivos  [3.1,  3.1  Oj. 

Para  diseñar  una  mezcla  de  concreto  de 
tal  modo  que  no  más  de  un  cilindro  entre 
10,  o  un  cilindro  entre  20,  tenga  una  resis¬ 
tencia  menor  que  la  resistencia  nominal 
prestablecida,  se  tiene  que  proporcionar  la 
mezcla  para  una  resistencia  promedio  mayor 
[3.6].  Esto  se  puede  lograr  aprovechando  la 
experiencia  previa.  Para  una  primera  aproxi¬ 
mación  puede  utilizarse  la  expresión 


en  donde: 

fp  =  resistencia  promedio  necesaria; 
f'c  =  resistencia  nominal  especificada; 
t  =  constante  que  depende  del  por¬ 
centaje  de  datos  que  pueden  ser 
menores  que  el  valor  especifica¬ 
do  y  del  número  de  muestras  ne¬ 
cesario  para  establecer  V 
V  =  coeficiente  de  variación  previsto 
según  el  grado  de  control,  expre¬ 
sado  en  forma  decimal. 

Los  valores  de  t  se  obtienen  de  las  pro¬ 
piedades  de  una  distribución  simétrica  [3.6]. 
Pata  probabilidades  de  uno  entre  1 0  y  de  uno 
entre  20  de  que  un  espécimen  tenga  una  re¬ 
sistencia  menor  que  la  especificada,  los  va¬ 
lores  de  t  son  1 .28  y  1 .64,  respectivamente,  si 
como  base  para  la  variación  se  consideran 
más  de  30  datos. 


Tabla  3.3  Coeficientes  de  variación  dei  concreto, 
correspondientes  a  distintos  grados  de  centroi  en  ia  fa¬ 
bricación. 


Condiciones  de 
mezciado 
y  coiocación 

Controi 

Coeficiente 
de  variación 
Vpor  ciento 

Agregados  secos,  gra- 
nuiometría  precisa,  re- 
iación  exacta  agua/ce¬ 
mento  y  temperatura 
centroiada  de  curado. 
Supervisión  continua. 

De 

iaboratorio 

5-  6 

Pesado  de  todos  ios 
materiaies,  controi  de 
ia  granuiometría  y  dei 
agua,  tomando  en 
cuenta  ia  humedad  de 
ios  agregados  en  ei 
peso  de  ia  grava  y  ia 
arena,  y  en  ia  canti¬ 
dad  de  agua.  Supervi¬ 
sión  centinua. 

Exceiente 

7-9 

Pesado  de  todos  ios 
materiaies,  controi  de 
ia  granuiometría  y  de  ia 
humedad  de  ios  agre¬ 
gados.  Supen/isión  con¬ 
tinua. 

Alto 

10-  12 

Pesado  de  ios  agrega¬ 
dos,  controi  de  ia  gra¬ 
nuiometría  y  dei  agua. 
Supervisión  frecuente. 

Muy  bueno 

13  -  15 

Pesado  de  ios  materia¬ 
ies.  Contenido  de  agua 
verificado  a  menudo. 
Verificación  de  ia  tra- 
bajabiiidad.  Supervi¬ 
sión  intermitente. 

Bueno 

16-  18 

Proporcionamiento  por 
voiumen,  consideran¬ 
do  ei  cambio  en  voiu¬ 
men  de  ia  arena  por 
ia  humedad.  Cemen¬ 
to  pesado.  Contenido 
de  agua  verificado  en 
ia  mezcia.  Supervi¬ 
sión  intermitente. 

Regular 

20 

Proporcionamiento  por 
voiumen  de  todos  ios 
materiaies.  Poca  o  nin¬ 
guna  supervisión. 

Pobre 

25 
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En  las  Normas  Técnicas  Complementa¬ 
rias  (NTC  04)  del  Reglamento  del  Distrito 
Federal  (3.7)  se  especifica  que  las  mezclas 
de  concreto  se  diseñen  para  una  resistencia 
promedio  en  kg/cm^  mayor  que  la  resisten¬ 
cia  nominal  especificada  Aunque  estas 
Normas  no  presentan  ningún  método  para 
hacer  este  diseño,  puede  usarse  también  la 
ecuación  3.3  y  verificar  que  se  cumplan  las 
especificaciones  para  el  control  de  las  mez¬ 
clas  señaladas  anteriormente. 


3.4.3  Acero 

Así  como  existe  mucha  información  publi¬ 
cada  sobre  la  variación  de  resistencia  de 
concreto,  existen  menos  datos  semejantes 
sobre  acero. 

Algunos  estudios  indican  que  los  valo¬ 
res  de  fy  del  acero  de  barras  de  refuerzo, 
pueden  tener  coeficientes  de  variación  del 
orden  de  10  a  15  por  ciento  13.91. 
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Ejercidos 


3.1  ¿Cuál  debe  ser  la  resistencia  promedio  de  un 
concreto  para  que  no  más  de  un  cilindro  entre 
diez  tenga  una  resistencia  menor  que  200 
kg/cm^?  Supóngase  que  el  coeficiente  de  varia¬ 
ción  es  de  18  por  ciento.  Usar  el  método  del 
Comité  ACI  214. 

3.2  Calcular  el  promedio  y  el  coeficiente  de  variación 
del  sigulenteconjunto  de  esfuerzos  de  fluencia  de 
barras  de  acero  (véase  tabla  a  la  derecha). 

3.3  Calcular  la  resistencia  promedio  para  la  que  debe 
diseñarse  una  mezcla  de  concreto,  si  la  resisten¬ 
cia  de  diseño,  f'c,  es  250  kg/cm^  y  la  desviación 
estándar  de  las  resistencias  a  compresión  es  de 
45  kg/cm^.  Usar  las  especificaciones  de  las  NTC 
04  del  Reglamento  del  Distrito  Federal. 


No. 

Esfuerzo  de 
fluencia 
(kg/cm^) 

No. 

Esfuerzo  de 
fluencia 
(kg/cm^) 

1 

4820 

13 

6450 

2 

4900 

14 

5020 

3 

4420 

15 

5220 

4 

4570 

16 

5100 

5 

4800 

17 

4700 

.  6 

5650 

18 

5150 

7 

5100 

19 

5000 

8 

4750 

20 

4750 

9 

4470 

21 

4720 

10 

4550 

22 

4700 

11 

4650 

23 

4850 

12 

5400 

24 

5220 

CAPÍTULO  4 

Elementos  sujetos 
a  carga  axial 

4.1  Introducción.  /4.2  Comportamiento, 
modos  de  falla  y  resistencia  de  elementos 
sujetos  a  compresión  axial.  /4.3  Elementos 
sujetos  a  tensión  axial.  /4.4  Ejemplos  de 
cálculos  de  resistencias  de  columnas  cor¬ 
tas  bajo  carga  axial. 


4.1  Introducción 

No  es  común  que  los  elementos  de  concreto 
reforzado  de  estructuras  reales  se  encuen¬ 
tren  sujetos  únicamente  a  carga  axial.  Debido 
a  que  casi  siempre  las  estructuras  son  conti¬ 
nuas,  la  carga  axial  se  encuentra  actuando 
simultáneamente  con  momento  flexionante; 
aun  en  elementos  isostáticos,  las  excentrici¬ 
dades  accidentales  en  la  colocación  de  la 
carga  o  los  pequeños  defectos  constructivos 
introducen  momentos  flexionantes.  Por  esta 
razón,  los  reglamentos  de  construcción  re¬ 
comiendan  considerar  siempre  la  existencia 
de  momentos  flexionantes,  aun  cuando  el  aná- 
lisis  indique  que  no  hay  dichos  momentos. 

Sin  embargo,  el  estudio  del  comporta¬ 
miento  bajo  carga  axial  pura  es  importante 
para  comprender  muchos  aspectos  del  fun¬ 
cionamiento  de  diversos  tipos  de  elementos 
de  concreto  reforzado,  y  porque  el  valor  de 
la  resistencia  a  carga  axial  se  utiliza  para 
calcular  la  resistencia  de  elementos  sujetos 
a  carga  axial  combinada  con  otras  acciones. 


4.2  Comportamiento,  modos  de 
falla  y  resistencia  de  elementos 
sujetos  a  compresión  axial 

4.2. 1  Conceptos  básicos 

En  la  figura  4.1  se  representan  curvas  carga- 
deformación  unitaria  para  tres  tipos  de  ele¬ 
mentos  de  concreto  sujetos  a  compresión 
axial.  Las  curvas  son  típicas  de  las  que  se 
obtienen  de  ensayes  de  columnas  relativa¬ 
mente  cortas.  Si  las  columnas  fueran  muy 
esbeltas,  la  resistencia  estaría  afectada  en 
forma  importante  por  los  efectos  de  la  defle¬ 
xión  lateral  debida  a  excentricidades  acci¬ 
dentales  en  la  aplicación  de  la  carga.  Este 
problema  se  trata  en  el  capítulo  13. 

La  curva  A,  correspondiente  a  un  espéci¬ 
men  de  concreto  simple,  representa  la  carac¬ 
terística  carga-deformación  de  una  columna 
con  relación  de  esbeltez  mayor  que  dos  pero 
menor  que  10o  12.  Como  en  el  caso  de  cilin¬ 
dros  de  control,  la  carga  máxima  se  alcanza 
cuando  se  llega  a  Üna  deformación  unitaria 
del  orden  de  0.002.  En  el  capítulo  2  se  descri¬ 
bieron  las  características  carga-deformación 
de  prismas  de  concreto  simple  sujetos  a  com¬ 
presión  axial.  Se  indicó  que  la  resistencia  de 
un  prisma  disminuye  al  aumentar  la  relación 
de  esbeltez,  hasta  llegar  a  un  valor  mínimo 
aproximadamente  igual  a  85  por  ciento  de  la 
resistencia  de  un  prisma  con  relación  de  es¬ 
beltez  igual  a  dos.  Por  consiguiente,  la  resis¬ 
tencia  de  un  elemento  de  concreto  simple 
sujeto  a  compresión  axial  puede  estimarse  co¬ 
mo  el  producto  del  85  por  ciento  del  esfuerzo 
medido  en  un  cilindro  de  control  (f'c),  ensa¬ 
yado  en  las  mismas  condiciones,  por  el  área 
de  la  sección  transversal  del  elemento.  Este 
factor  de  reducción,  0.85,  es  sólo  un  prome¬ 
dio  de  resultados  de  ensayes  en  miembros  co¬ 
locados  verticalmente.  &  han  encontrado 
valores  para  este  factor  desde  0.69  hasta  0.95 
[4.11.  En  elementos  colados  horizontalmente, 
este  factor  se  acerca  a  la  unidad. 
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A  B  C 


Estribos  Hélice 


Concreto  Concreto  con  refuerzo 

simple  longitudinal  y  transversal 


Figura  4.1  Curvas  carga-deformación  unitaria  de  columnas  cortas  bajo  compresión  axial. 


Si  se  adiciona  refuerzo  longitudinal  a 
un  espécimen  de  concreto  simple  y  se  utili¬ 
za  el  refuerzo  transversal  necesario  para 
mantener  las  barras  longitudinales  en  su  po¬ 
sición  durante  el  colado,  la  carga  máxima  se 
obtiene  bajo  las  mismas  condiciones  que  en 
un  prisma  de  concreto  simple,  es  decir,  a  una 
deformación  unitaria  del  orden  de  0.002.  La 
falla,  como  en  el  caso  anterior,  se  produce  a 
una  deformación  unitaria  de  0.003  o  0.004, 
si  el  ensaye  es  de  corta  duración.  A  esa 
deformación,  el  concreto  se  agrieta  longitu¬ 
dinalmente,  o  según  planos  con  una  inclina¬ 
ción  aproximada  de  45°,  dependiendo  de  las 
restricciones  en  los  extremos  del  espécimen, 
y  las  barras  longitudinales  se  pandean  entre 
estribos,  al  faltarles  el  soporte  lateral  del 
concreto. 

Conviene  hacer  hincapié  en  que  el  tér¬ 
mino  "falla"  suele  usarse  de  un  modo  confuso. 


En  unos  casos  indica  la  resistencia  y  en 
otros  el  colapso  final  que  ocurre  a  una  carga 
generalmente  menor  que  la  resistencia.  En 
este  texto  se  utilizará  para  indicar  el  colapso 
final. 

La  característica  acción-respuesta  de  un 
espécimen  con  refuerzo  longitudinal  es  una 
curva  como  la  B  de  la  figura  4.1 .  La  resistencia 
adicional  sobre  la  de  un  prisma  de  concreto 
simple  es  debida  a  la  contribución  del  re¬ 
fuerzo  longitudinal  en  compresión.  &  puede 
estimar  esta  contribución  como  el  producto 
del  área  de  acero  por  el  esfuerzo  de  fluen¬ 
cia,  fy.  Por  lo  tanto,  la  resistencia  o  carga 
máxima  que  un  prisma  de  concreto  con  re¬ 
fuerzo  longitudinal  y  estribos  transversales  es 
capaz  de  alcanzar,  está  dada  por  la  expresión 


Po  =  0.85  f'c  Ag  +  As  fy 


(4.1) 
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En  ella,  Ag  representa  el  área  total  de 
concreto,  sin  descontar  el  área  ocupada  por 
las  barras.  En  rigor  debe  descontarse  esta 
área,  pero  como  normalmente  es  pequeña, 
el  error  que  se  comete  al  no  hacerlo  también 
es  pequeño.  Para  porcentajes  altos,  del  orden 
de  5  por  ciento  o  más  del  área  de  la  sección, 
vale  la  pena  descontar  el  área  de  las  barras. 

Si  el  elemento,  además  de  refuerzo  lon¬ 
gitudinal,  tiene  refuerzo  helicoidal  continuo 
a  todo  lo  largo,  su  comportamiento  bajo  car¬ 
ga  queda  representado  por  las  curvas  Ó  de  la 
figura  4.1.  Inicialmente  su  comportamiento 
es  similar  al  de  un  prisma  con  estribos,  has¬ 
ta  llegar  al  primer  máximo,  a  una  deformación 
unitaria  del  orden  de  0.002.  Aproximada¬ 
mente  a  esta  deformación,  el  recubrimiento  de 
la  hélice  o  zuncho  empieza  a  desprenderse 
y  por  tanto,  la  capacidad  de  carga  del  ele¬ 
mento  disminuye.  Al  deformarse  lateralmen¬ 
te  el  concreto  en  forma  apreciable  por  el 
efecto  de  Poisson,  la  hélice  se  alarga,  produ¬ 
ciendo  como  reacción  una  presión  confi¬ 
nante  en  el  núcleo  de  concreto  limitado  por 
el  zuncho.  De  acuerdo  con  las  característi¬ 
cas  de  la  hélice,  la  recuperación  en  capaci¬ 
dad  de  carga  del  espécimen  será  mayor  o 
menor.  Si  el  confinamiento  proporcionado 
por  el  zuncho  es  suficiente,  puede  alcanzar¬ 
se  una  segunda  carga  máxima  superior  a  la 
alcanzada  inicialmente,  pero  a  deformaciones 
considerablemente  mayores,  como  muestra 
la  curva  Ca-  Por  el  contrario,  si  el  confina¬ 
miento  no  es  suficiente,  nunca  se  alcanzará 
una  carga  como  la  del  primer  máximo  (C3). 
Si  se  ensaya  un  espécimen  con  hélice  y  re¬ 
fuerzo  longitudinal,  pero  sin  recubrimiento, 
la  etapa  inicial  quedará  representada  por  la 
línea  de  trazo  interrumpido  con  una  pendiente 
menor  que  la  del  espécimen  con  recubrimien¬ 
to,  ya  que  el  área  de  concreto  es  menor.  La 
parte  final  de  ambas  curvas  será  igual,  pues¬ 
to  que  el  espécimen  con  recubrimiento  lo 
habrá  perdido  a  estas  deformaciones. 

Se  puede  considerar,  entonces,  que  la 
resistencia  en  compresión  axial  de  un  ele¬ 


mento  de  concreto  reforzado  se  obtiene  de 
la  contribución  de  cuatro  factores:  el  con¬ 
creto  del  núcleo,  el  acero  longitudinal,  el 
concreto  del  recubrimiento  y  el  refuerzo  he¬ 
licoidal.  Estas  dos  últimas  contribuciones  no 
pueden  existir  simultáneamente,  ya  que,  como 
se  ha  visto,  el  refuerzo  helicoidal  actúa  en 
forma  apreciable  sólo  cuando  la  deforma¬ 
ción  longitudinal  del  elemento  es  igual  o 
mayor  que  la  que  produce  la  caida  del  recu¬ 
brimiento. 

La  contribución  a  la  resistencia  aporta¬ 
da  por  el  concreto,  tanto  el  del  núcleo  como 
el  del  recubrimiento,  puede  valuarse  como  el 
producto  del  85  por  ciento  de  la  resistencia 
de  un  cilindro  de  control  por  el  área  corres¬ 
pondiente,  y  la  contribución  del  acero  longi¬ 
tudinal,  como  el  producto  del  esfuerzo  de 
fluencia  por  el  área  de  acero  (ecuación  4.1). 
Para  evaluar  la  contribución  del  refuerzo 
helicoidal,  puede  utilizarse  la  información 
presentada  en  el  capitulo  2  sobre  el  compor¬ 
tamiento  de  prismas  de  concreto  sujetos  a 
compresión  triaxial. 

fe  posible  evaluar  la  contribución  de  la 
hélice  o  espiral  en  función  de  las  propieda¬ 
des  mecánicas  del  acero  y  del  porcentaje 
volumétrico  de  refuerzo  helicoidal.  Este  últi¬ 
mo  se  define  como 


volumen  del  acero  en  un  paso  de  hélice 

Ps  = - 

volumen  del  núcleo  de  concreto  en  un 

paso  de  hélice 

Denominando  d  al  diámetro  del  núcleo, 
centro  a  centro  de  la  hélice,  Ae  al  área  del 
alambre  helicoidal,  y  5  al  paso,  se  tiene 


Ps  = 


44 

sd 


(4.2) 


La  presión  confinante  se  puede  expresar 
en  función  de  la  tensión  del  refuerzo  helicoi¬ 
dal,  partiendo  de  las  condiciones  de  equilibrio 
del  cuerpo  libre  mostrado  en  la  figura  4.2. 


68  Elementos  sujetos  a  caga  axial 


Por  sencillez,  se  supone  que  la  hélice  está 
contenida  en  un  plano  normal  al  eje  del  ele¬ 
mento.  También  se  supone  que  el  esfuerzo 
en  la  hélice  ha  alcanzado  el  límite  de  fluen¬ 
cia,  lo  cual  se  ha  comprobado  experimental¬ 
mente. 


Figura  42  Diagramas  de  cuerpo  libre  de  una 
sección  con  héiice. 

Del  equilibrio  de  las  fuerzas  mostradas 
se  tiene 


2/\e  fy  =  fi  sd  (4.3) 

donde  fy  representa  el  esfuerzo  de  la  hélice, 
y  f2  la  presión  confinante  que  actúa  en  el 
plano  medio  del  elemento.  Usando  la  defi¬ 
nición  de  Ps  de  la  ecuación  (4.2)  resulta 

^2  (4.4) 

El  efecto  de  la  presión  confinante  de 
una  hélice  es  comparable  al  de  la  presión 
de  aceite  en  un  ensaye  de  compresión  tria¬ 
xial,  como  se  ha  comprobado  experimental¬ 
mente  en  ensayes  de  prismas  con  refuerzo 


helicoidal  sin  recubrimiento  [4.2].  De  acuer¬ 
do  con  la  expresión  (2.1 ),  el  esfuerzo  máximo 
que  un  espécimen  de  concreto  simple  es  ca¬ 
paz  de  soportar  es  igual  al  esfuerzo  máximo 
sin  presión  confinante  más  4.1  veces  el  es¬ 
fuerzo  confinante,  ^2-  Por  consiguiente,  la 
contribución  de  la  hélice  será  aproximada¬ 
mente  4.1  f2  /4c,  es  decir,  2.05  ps  fy  Ac,  don¬ 
de  /4c  es  el  área  del  núcleo. 

La  validez  de  este  coeficiente  fue  com¬ 
probada  en  forma  aproximada  en  la  investi¬ 
gación  AGI  sobre  columnas  [4.1],  En  lo 
sucesivo,  el  coeficiente  2.05  se  redondeará  a 
2.0.  En  la  demostración  anterior  se  ha  medi¬ 
do  el  diámetro,  d,  centro  a  centro  de  la  héli¬ 
ce.  Sin  embargo,  en  los  reglamentos  de 
construcción  suele  medirse  entre  los  paños 
exteriores,  y  tanto  la  cuantía  ps  como  el  área 
del  núcleo,  Ac,  se  calculan  con  base  en  di¬ 
cho  diámetro.  Los  resultados  numéricos  va¬ 
rían  muy  poco. 

Se  mencionó  anteriormente,  con  refe¬ 
rencia  a  la  figura  4.1,  que  el  segundo  máxi¬ 
mo  de  la  curva  carga-deformación  de  una 
columna  con  refuerzo  helicoidal  podía  ser 
mayor,  igual  o  menor  que  el  primer  máximo. 
En  la  práctica,  conviene  que  sea  por  lo  me¬ 
nos  ligeramente  mayor,  ya  que  de  esta  manera 
se  desarrolla  la  curva  completa  y  el  ele¬ 
mento  tiene  mayor  ductilidad,  lo  cual  es 
muy  conveniente  desde  el  punto  de  vista 
estructural.  Para  que  esto  suceda,  la  contri¬ 
bución  de  la  hélice,  2ps  fyAc,  debe  ser  lige¬ 
ramente  mayor  que  la  contribución  del 
recubrimiento  de  concreto  que  se  despren¬ 
de  al  alcanzarse  el  primer  máximo.  Esta 
condición  puede  lograrse  haciendo  que  el 
porcentaje  de  refuerzo  helicoidal,  R  sea 
suficientemente  grande. 

En  la  tabla  4.1  se  resumen  las  expresio¬ 
nes  utilizadas  para  estimar  la  resistencia  de 
elementos  sujetos  a  compresión  axial.  En  las 
secciones  siguientes  se  presenta  el  cálculo 
de  las  resistencias  de  columnas  con  carga 
axial  de  acuerdo  con  los  reglamentos  del 
Distrito  Federal  y  del  AGI. 
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Tabla  4.1  Resistencia  de  elementos  sujetos  a  compre¬ 
sión  axial. 

Notación 

área  total  de  la  sección 

g  “ 

=  área  del  núcleo  de  concreto  confinado  por  el 
refuerzo  helicoidal 

=  resistencia  de  los  cilindros  de  control  de 
15  X  30  cm 

fy  =  esfuerzode  fluencia  del  acero 

As  =  área  de  acero  del  refuerzo  longitudinal 

Ps  =  cuantía  volumétrica  de  refuerzo  helicoidal 

1.  Concreto  simple 

Po  =  0.85  f'c  Ag 

2.  Concreto  con  refuerzo  longitudinal  y  recubrimiento 

Po  =  0.85  f'c  Ag  +  Asfy 

3.  Concreto  simple  con  refuerzo  helicoidal  sin  re¬ 

cubrimiento 

Po  =  0.85  f’c  Ac  +  2 ps  fy  Ac 

4.  Concreto  con  refuerzo  longitudinal  y  helicoidal 

con  recubrimiento 

Po  =  0.85  f'c  Ag  +  A,  fy  (Primer  máximo) 

Po  =  0.85  f'c  A  +  Asfy  +  2ps  fy  A,  (Segundo 
máximo) 


tivos  de  resistencia,  Fr,  mencionados  en  la 
sección  1.7.1  de  este  texto,  la  Norma  Técnica 
de  Concreto  especifica  que  para  el  cálculo  de 
resistencias  se  utilice  una  resistencia  reduci¬ 
da  a  la  compresión  del  concreto  denomi¬ 
nada  {*a  cuyo  valor  es: 

f*c  =  0.8  f'c  (4.5) 

El  término  f*c  toma  en  cuenta  que  la  re¬ 
sistencia  del  concreto  en  la  estructura  es, 
por  lo  general,  menor  que  la  de  los  cilindros 
de  control,  y  que  existe  una  cierta  probabili¬ 
dad  de  que  el  concreto  utilizado  no  alcance 
la  resistencia  de  diseño  f'c-  El  factor  0.8  de  la 
ecuación  4.5  se  estableció  para  que  la  pro¬ 
babilidad  de  que  la  resistencia  del  concreto 
en  la  estructura  sea  menor  que  f'c  resulte  de 
2  por  ciento.  La  ecuación  4.1  se  transforma 
entonces  a: 

Pro  =  0.85  f*c  Ac  +  Asfy  (4.6) 

El  término  0.85  f*c  se  denomina  f'c  en 
las  NormasTécnicas  Complementarias.  Usan¬ 
do  esta  notación,  la  resistencia  nominal  se 
expresa  como: 

Pro  =  f"cAc  +  Asfy  (4.7) 

La  relación  de  refuerzo  helicoidal,  pj/ 
no  debe  ser  menor  que: 


(La  resistenciaen  este  caso  será  el  valor  máximo 
de  las  dos  expresiones  anteriores.) 


4.2.2  Normas  Técnicas  Complementarias 
(NTC-04)  del  Reglamento  del 
Distrito  Federal 

La  resistencia  nominal.  Pro,  se  calcula  con  la 
ecuación  general  4.1.  Sin  embargo,  en  es¬ 
ta  ecuación  es  necesario  hacer  una  modifica¬ 
ción  en  el  valor  de  f'c  derivada  de  la  manera  en 
que  se  incorporan  los  factores  de  seguridad 
en  estas  Normas  Técnicas.  Además  de  los 
factores  de  carga,  Fe,  y  de  los  factores  reduc- 


0.45 


ñique  0.1  2 


(4.8) 


con  lo  cual  se  logra  que  el  segundo  máximo 
de  la  gráfica  carga-deformación  sea  ligera¬ 
mente  mayor  que  el  primero  (figura  4.1). 
También  se  especifica  que  el  claro  libre  de 
la  hélice  no  sea  mayor  de  7  cm. 

La  resistencia  calculada  con  la  ecua¬ 
ción  4.7  es  la  resistencia  nominal.  La  resis¬ 
tencia  de  diseño.  Pro,  o  sea,  la  que  debe 
usarse  para  el  diseño  final  de  los  elementos 
estructurales,  se  obtiene  multiplicando  la  re- 
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sistencia  nominal  por  el  factor  reductivo,  f/? 
(sección  1.7.1),  que  para  el  caso  de  colum¬ 
nas  con  carga  axial  tiene  un  valor  de  0.70 
para  columnas  con  estribos  y  de  0.80  para 
columnas  con  refuerzo  helicoidal  o  con  es¬ 
tribos  que  cumplan  requisitos  especiales  en 
cuanto  a  su  separación  y  diámetro. 

4.2.3  Reglamento  ACI 

La  resistencia  nominal  se  calcula  también 
con  la  ecuación  4.1,  pero  este  reglamento 
especifica  que  se  debe  descontar  del  área  de 
concreto,  el  área  transversal  de  las  barras 
longitudinales  de  refuerzo.  Por  lo  tanto,  la 
ecuación  queda  en  la  forma: 

Po  =  0.85  f'c  {Ag-P^  +  Asfy  (4.9) 

Para  calcular  la  resistencia  de  diseño,  la 
resistencia  nominal  calculada  con  la  ecua¬ 
ción  4.9  debe  multiplicarse  por  dos  factores. 
Uno  es  el  factor  de  reducción  de  resistencia 
<t>,  que  vale  0.70  cuando  se  usa  refuerzo  he¬ 
licoidal,  y  0.65  cuando  se  usan  estribos.  El 
segundo  factor  vale  0.85  para  refuerzo  heli¬ 
coidal  y  0.80  para  estribos;  este  factor  se 
introduce  en  el  Reglamento  AGI  con  el  fin  de 
tomar  en  cuenta  que  las  columnas  reales  están 
sujetas  a  una  excentricidad  mínima,  por  lo 
que  no  deben  diseñarse  columnas  con  carga 
axial  pura.  (En  versiones  anteriores  del  Re¬ 
glamento  AGI  se  especificaba  el  valor  de  la 
excentricidad  mínima  y  no  se  incluía  el  se¬ 
gundo  factor.)  La  resistencia  de  diseño  se  calcu¬ 
la  entonces  con  las  siguientes  ecuaciones: 

P u,máx  —  0.85(l)[0.85f'c  (Ag  -  As)  +  Asfy]  (4.1 0) 

para  columnas  con  refuerzo  helicoidal, y 

P t/,máx  ”  0.80(^[0.85Pc(Ag  -  As)  +  Asfy]  (4.1 1 ) 

para  columnas  con  estribos.  Obsérvese  que 
las  expresiones  comprendidas  dentro  de  los 
paréntesis  rectangulares  representan  la  resis¬ 
tencia  nominal. 


En  cuanto  al  refuerzo  helicoidal,  se  es¬ 
pecifica  que  su  cuantía  no  sea  menor  que 


0.45 


A  j 


f' 


(4.12) 


y  que  el  espaciamiento  libre  de  hélice  no  sea 
menor  de  2.5  cm  ni  mayor  de  7.5  cm;  las  barras 
de  la  hélice  deben  ser  por  lo  menos  del  No.  3. 


4.3  Elementos  sujetos  a  tensión  axial 

Debido  a  que  el  concreto  es  un  material  su¬ 
mamente  débil  a  esfuerzos  de  tensión,  es  muy 
raro  que  se  utilicen  elementos  de  concreto  re¬ 
forzado  sujetos  a  tensión.  Sin  embargo,  en  al¬ 
gunos  casos  sucede  que  elementos  que 
trabajan  normalmente  a  compresión,  tienen 
que  resistir  ocasionalmente  fuerzas  de  ten¬ 
sión,  como  por  ejemplo,  las  diagonales  de 
contraventeo  de  marcos  sujetos  a  acciones 
sísmicas  o  de  viento. 

La  resistencia  a  tensión  axial  de  un  ele¬ 
mento  de  concreto  reforzado  es  únicamente 
la  resistencia  del  acero  de  refuerzo,  o  sea, 
Asfyr  ya  que  el  concreto  se  agrieta  y  no  con¬ 
tribuye  a  la  resistencia.  Debe  tenerse  en 
cuenta  que,  generalmente,  la  fuerza  de  ten¬ 
sión  que  puede  aplicarse  a  un  elemento  está 
determinada  por  el  agrietamiento  y  no  por  la 
resistencia.  Un  ejemplo  típico  es  el  de  los 
tensores  que  se  usan  en  puentes  y  en  algunas 
otras  estructuras.  El  aspecto  de  agrietamiento 
se  estudia  en  el  capítulo  1 0  de  este  texto. 

4.4  Ejemplos  de  cálculos  de 
resistencias  de  columnas 
cortas  bajo  carga  axial 

4.4.1  Utilizando  los  conceptos  básicos 

Bi  el  ejemplo  4.1  se  ilustra  el  cálculo  de  la  re¬ 
sistencia  a  carga  axial  de  una  columna  rec- 
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tangular  utilizando  los  conceptos  básicos.  En  fuerzo  longitudinal,  p  tiene  un  valor  similar 
los  datos  del  problema  no  se  hace  referencia  a  los  usados  comúnmente  en  la  práctica, 
a  la  separación  de  los  estribos,  ya  que  el  de-  La  resistencia  se  ha  calculado  usando  la 

talle  de  colocación  de  dichos  estribos  se  ecuación  4.1.  Como  se  indicó  anteriormente, 

estudia  en  el  capítulo  15.  La  cuantía  de  re-  esta  ecuación  expresa  que  la  resistencia  es  la 
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suma  de  las  contribuciones  del  concreto  y 
del  acero.  En  el  ejemplo  se  ha  calculado  pri¬ 
mero  la  resistencia,  usando  el  área  total  de 
la  sección  de  concreto,  /\g,  o  sea,  sin  des¬ 
contar  el  área  ocupada  por  las  barras  de  re¬ 
fuerzo  y,  después  usando  el  área  neta,  que 
es  el  área  total  menos  el  área  de  las  barras. 
Como  se  puede  ver,  los  resultados  son  seme¬ 
jantes. 

El  ejemplo  4.2  ilustra  el  cálculo  de  la 
resistencia  de  una  columna  con  refuerzo  he¬ 
licoidal.  El  diámetro  y  el  paso  de  la  hélice 
cumplen  con  las  recomendaciones  del  Regla¬ 
mento  AGI  318-02.  Como  se  ha  mencionado 
anteriormente,  la  gráfica  carga-deformación 
de  una  columna  de  este  tipo  tiene  dos  máxi¬ 
mos  (figura4.1 ).  Pata  determinar  la  resistencia 
o  carga  máxima  que  puede  resistir  la  colum¬ 
na  es  necesario  calcular  los  dos  máximos,  ya 
que  la  resistencia  será  el  mayor  de  ellos. 

El  primer  máximo  es  la  suma  de  las  re¬ 
sistencias  del  área  total  de  la  sección  de  con¬ 
creto  y  del  refuerzo  longitudinal.  Su  valor  en 
el  ejemplo  es  de  330  ton.  El  segundo  máximo 
es  la  suma  de  las  resistencias  del  núcleo  de 
concreto  confinado  por  la  hélice,  del  refuer¬ 
zo  longitudinal  y  de  la  resistencia  adicional 
del  núcleo  debida  al  efecto  de  confinamien¬ 
to  de  la  hélice.  Su  valor  en  el  ejemplo  es  de 
388  ton.  Esto  indica  que  el  segundo  máximo 
es  mayor  que  el  primero,  o  sea,  que  se  desa¬ 
rrolla  la  curva  completa  carga-deformación.  El 
área  del  núcleo  se  calculó  usando  el  diáme¬ 
tro  medido  entre  los  bordes  exteriores  de  la 
hélice.  Para  comprobar  que  la  resistencia  va¬ 
ría  muy  poco,  se  puede  calcular  tomando  el 
diámetro  centro  a  centro  de  la  hélice. 

4.4.2  Utilizando  las  Normas  Técnicas 
Complementarias  (NTC-04)  14.31 

En  el  ejemplo  4.3  se  calcula  la  resistencia  de 
la  misma  columna  con  refuerzo  helicoidal 
del  ejemplo  4.2,  usando  en  esta  ocasión  las 
Normas  Técnicas  Complementarias  (NTC-04) 
del  Reglamento  del  Distrito  Federal.  La  resis¬ 


tencia  del  concreto  en  la  estructura,  f„  re¬ 
sulta  de  200  kg/cm^,  y  de  1 70  kg/cm^. 

En  las  NTC-04  no  se  presentan  métodos 
para  calcular  el  segundo  máximo.  Por  lo  tan¬ 
to,  en  el  ejemplo  se  calculó  únicamente  la  re¬ 
sistencia  correspondiente  al  primer  máximo  y 
se  verificó  que  la  relación  de  refuerzo  helicoi¬ 
dal  cumpliese  con  lo  señalado  en  la  ecuación 
4.8,  con  lo  cual  se  garantiza  que  la  resistencia 
del  segundo  máximo  sea  mayor  que  la  del  pri¬ 
mero.  La  resistencia  de  diseño.  Pro,  se  obtuvo 
multiplicando  la  resistencia.  Pro,  por  el  factor 
de  reducción,  Fr,  que  para  este  caso  vale  0.80 
(sección  4.2.2).  Si  no  se  hubiesen  cumplido 
las  restricciones  sobre  refuerzo  helicoidal  de  la 
ecuación  4.8,  se  tendría  que  haber  usado  un 
valor  de  0.70  para  el  factor  Fr,  que  es  el  que 
corresponde  a  columnas  de  estribos. 

4.4.3  Utilizando  el  Reglamento  ACI  3 18-02 
14.41 

El  procedimiento  consiste  también  en  calcu¬ 
lar  la  resistencia  correspondiente  al  primer 
máximo  únicamente  y  verificar  que  el  re¬ 
fuerzo  helicoidal  cumpla,  en  este  caso,  con 
las  restricciones  de  la  sección  4.2.3.  La  re¬ 
sistencia  del  primer  máximo  se  calcula  con 
la  ecuación  4.9,  con  la  que  se  obtiene  el  si¬ 
guiente  valor: 

Po  =  0.85  X  250(962  -  30)  -i-  30  X  4200  = 
324,050  kg 

De  acuerdo  con  la  sección  4.2.3,  el  fac¬ 
tor  de  reducción  por  excentricidad  mínima 
vale  0.85  y  el  factor  de  reducción,  <t>,  resulta 
de  0.70,  por  lo  que  la  resistencia  de  diseño, 
calculada  con  la  ecuación  4.1  0,  es: 

Pu,máx  =  0.85  X  0.70  X  324,050  =  192,810  kg 
=  193  ton 

4.4.4  Comparación  entre  las  resistencias 
obtenidas 

La  -  resistencia  nominal  calculada  con  las 
NTC-04  resultó  menor  en  este  caso  que  la  caicu- 
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ladacon  el  Reglamento  ACI  318-02,  mientras 
que  las  resistencias  de  diseño  resultaron  prác¬ 
ticamente  iguales.  Sin  embargo,  no  puede 
concluirse  a  partir  únicamente  de  unos  ejem¬ 
plos  que  un  reglamento  sea  más  conservador 
o  menos  que  el  otro.  Sería  necesario  compa¬ 
rar  diseños  completos  de  varias  estructuras, 
para  llegar  a  una  conclusión  de  este  tipo. 

Además,  recuérdese  que  las  cargas  de 
diseño  y  los  factores  de  carga  que  deben  uti¬ 
lizarse  según  cada  uno  de  los  reglamentos 
son  diferentes. 

4.4.5  Utilizando  el  sistema  internacional 
de  medidas  SI 

En  el  ejemplo  4.4  se  ilustra  la  utilización  del 
sistema  SI.  Cabe  hacer  notar  que  los  valores 


de  f'c  y  de  fy  no  coinciden  totalmente  con 
los  valores  utilizados  en  la  práctica,  ya  que 
en  el  ejemplo  se  han  usado  valores  redondea¬ 
dos.  Así,  el  valor  de  f'c  de  30  megapascales 
corresponde  a  un  concreto  de  306  kg/cm^,  y 
el  valor  de  fy  de  420  megapascales  corres¬ 
ponde  a  un  acero  de  4284  kg/cm^  de  limite 
de  fluencia  (ver  tabla  de  equivalencias  en 
Apéndice  E).  Sin  embargo,  en  todos  los 
ejemplos  de  este  texto  en  los  que  se  utilice 
el  sistema  SI,  se  usarán  los  valores  redondea¬ 
dos  más  cercanos  a  los  valores  usados  en  la 
práctica  o  comercialmente.  El  ejemplo  4.4 
se  ha  resuelto  utilizando  los  conceptos  bási¬ 
cos,  por  lo  que  los  comentarios  son  los  mis¬ 
mos  que  los  de  la  sección  4.4.1. 


Referencias 


4.1  Investigación  ACi  sobre  coiumnas.  Reporte  de  ia 
mayoría,  F  E.  Richart;  Reporte  de  ia  minoría,  R.L. 
Bertin  e  inge  Lyse.  Journal  of  the  American  Con¬ 
crete  Instituto.  Detroit,  febrero  1933. 

4.2  Richart,  F  F  etai.  TheEífectofEccentricLoads,  Pro- 
tectiveSheiisandOther  Variabiesin  ReinforcedCon- 
crete  Coiumns,  Boietín368.  Urbana,  III.  Engineering 
ExperimentStation,  University  of  Illinois,  1951. 


4.3  Normas  Técnicas  Compiementarias  para  Diseño  y 
Construcción  de  Estructuras  de  Concreto.  Gaceta 
Oficiai  dei  Distrito  Federai,  Tomo  I,  No.  103-Bis,  6 
de  octubre  de  2004. 

4.4  Comité  ACi  318.  Buiiding  Cede  Requirementsfor 
Structurai  Concrete  (ACI  318-02).  Detroit,  Ame- 
rioan  Concrete  Instituto,  2002. 


Ejercicios 


4.1  Caicuiar  ia  resistencia  a  carga  axiai  de  una  coium- 
na  de  estribos  de  40  x  70  cm.  Considérese  que  ia 
resistencia  dei  concreto,  f'c,  es  de  300  kg/cm^, 
que  ei  esfuerzo  de  fiuencia  dei  aeero,  fy,  es  de 
4200  kg/cm2  y  que  el  refuerzo  longitudinal  está 
constituido  por  diez  barras  del  No.  8.  Usar  el  Re¬ 
glamento  ACI  31 8-02. 

4.2  Caloular  la  resistenciaa  carga  axial  de  una  colum¬ 
na  circular  de  50  cm  de  diámetro,  con  refuerzo 
helicoidal  del  No.  3  con  4  cm  de  paso  y  ocho  ba¬ 
rras  del  No.  8  como  refuerzo  longitudinal.  El 
concreto  tiene  una  resistencia  de  200  kg/cm^,  y 


el  acero  un  límite  de  fluencia  de  2800  kg/cm^.  B 
recubrimiento  libre  de  la  hélice  es  de  3  cm.  Usar 
las  Normas  Técnicas  Complementarias  del  Re¬ 
glamento  del  Distrito  Federal. 

4.3  Suponiendo  que  los  demás  datos  son  iguales, 
calcular  el  refuerzo  helicoidal  de  la  columna  del 
problema  anterior,  para  que  eumpla  eon  los  re¬ 
quisitos  del  Reglamento  ACI  318-02.  Caloular  la 
resistencia  correspondiente. 

4.4  Caloular  la  resistenciade  un  tensor  de  30  X  30  cm 
con  cuatro  barras  del  No.  6  de  4200  kg/cm^  de 
esfuerzo  de  fluencia. 


CAPÍTULO  5 


Flexión  simple 


5.1  Introducción.  /5.2  Comportamiento  y 
modos  de  faiia  de  eiementos  sujetos  a 
fiexión  simpie.  /5.3  Resistencia  de  eie¬ 
mentos  sujetos  a  fiexión  simpie.  /5.4  De¬ 
terminación  de  ia  reiación  baianceada.  / 
5.5  Fiexión  asimétrica.  /5.6  Procedimiento 
generai  y  comentarios  sobre  ias  hipótesis 
simpiificadoraspara  cáicuios  de  resistencias. 


5.1  Introducción 

Son  frecuentes  los  elementos  estructurales 
sujetos  a  flexión,  tales  como  vigas  o  losas 
que  trabajan  en  una  sola  dirección.  General¬ 


mente,  la  flexión  se  presenta  acompañada 
de  fuerza  cortante.  Sin  embargo,  la  resisten¬ 
cia  a  flexión  puede  estimarse  con  suficiente 
precisión  despreciando  el  efecto  de  la  fuer¬ 
za  cortante.  En  este  capítulo  se  describen  el 
comportamiento  de  elementos  sujetos  a  fle¬ 
xión  y  el  efecto  de  las  principales  variables, 
y  se  presentan  métodos  para  calcular  la  re¬ 
sistencia. 

5.2  Comportamiento  y  modos  de 
falla  de  elementos  sujetos  a 
flexión  simple 

Se  ha  llevado  a  cabo  gran  número  de  ensa¬ 
yes  en  flexión  utilizando  vigas  simplemente 
apoyadas,  sometidas  a  dos  cargas  concentra¬ 
das  de  modo  simétrico,  en  las  que  existe  una 
zona  sujeta  sólo  a  momento  flexionante  (fi¬ 
gura  5.1). 

Por  simplicidad  se  describirá  exclusiva¬ 
mente  el  comportamiento  de  un  elemento 
de  concreto  con  refuerzo  de  tensión.  La  figu¬ 
ra  5.2  muestra  la  gráfica  carga-deflexión  de 
un  elemento  con  un  porcentaje  de  acero 


+Zbna  de  estudio 

f-L - 


) 


Diagrama  de  momento 
flexionante 


Figura  5.1  Espécimen  típico  para 
estudio  de  flexión  simple. 


Diagrama  de  fuerza 
cortante 
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Figura  52  Gráfica  carga-deflexión  de  un  elemento,  con  un  porcentaje  usual  de  acero  de  tensión. 


usual  en  la  práctica.  Al  empezar  a  cargar,  el 
comportamiento  de  la  pieza  es  esencialmente 
elástico  y  toda  la  sección  contribuye  a  resistir  el 
momento  exterior.  Cuando  la  tensión  en  la  fi¬ 
bra  más  esforzada  de  alguna  sección  excede 
la  resistencia  del  concreto  a  la  tensión,  empie¬ 
zan  a  aparecer  grietas.  A  medida  que  se  incre¬ 
menta  la  carga,  estas  grietas  aumentan  en 
número,  en  longitud  y  en  abertura.  Se  puede 
observar  muy  claramente  la  zona  de  la  pieza 
sujeta  a  tensión,  en  la  que  se  presentan  las 
grietas,  y  la  zona  sujeta  a  compresión. 

A  partir  de  la  aparición  de  las  primeras 
grietas,  el  comportamiento  del  espécimen  ya 
no  es  elástico  y  las  deflexiones  no  son  propor¬ 
cionales  a  las  cargas.  En  las  regiones  agrieta¬ 
das,  el  acero  toma  prácticamente  toda  la 
tensión.  En  esta  etapa,  el  esfuerzo  en  el  ace¬ 
ro  aumenta  hasta  que  alcanza  su  valor  de 
fluencia.  Desde  el  momento  en  que  el  acero 
empieza  a  fluir,  la  deflexión  crece  en  forma 
considerable,  sin  que  apenas  aumente  la  car¬ 
ga.  Esto  es,  la  resistencia  del  elemento  es  sólo 
ligeramente  mayor  que  la  carga  que  produce 
la  fluencia  del  acero.  Los  primeros  síntomas 
de  la  fluencia  del  acero  son  un  incremento 
notable  en  la  abertura  y  longitud  de  las  grie¬ 


tas  y  un  quiebre  marcado  en  la  curva  carga- 
deflexión.  A  medida  que  aumenta  la  longi¬ 
tud  de  las  grietas,  la  zona  de  compresión  se 
va  reduciendo,  hasta  que  el  concreto  en  es¬ 
ta  zona  es  incapaz  de  tomar  la  compresión  y 
se  aplasta.  El  primer  indicio  del  aplastamiento 
es  el  desprendimiento  de  escamas  en  la  zona 
de  compresión.  Cuando  esto  ocurre,  la  car¬ 
ga  disminuye  con  mayor  o  menor  rapidez, 
dependiendo  de  la  rigidez  del  sistema'  de 
aplicación  de  la  carga,  hasta  que  se  produce 
el  colapso  final. 

Según  la  cantidad  de  acero  longitudinal 
con  que  está  reforzada  la  pieza,  éste  puede 
fluir  o  no  antes  de  que  se  alcance  la  carga  má¬ 
xima.  Cuando  el  acero  fluye,  el  comportamien¬ 
to  del  miembro  es  dúctil;  es  decir,  se  producen 
deflexiones  considerables  antes  del  colapso  fi¬ 
nal,  como  se  muestra  en  la  figura  5.2.  En  este 
caso  se  dice  que  el  elemento  es  subreforzado. 
Por  otra  parte,  si  la  cantidad  de  acero  longitu¬ 
dinal  de  tensión  es  grande,  éste  no  fluye  antes 
del  aplastamiento  y  se  dice  entonces  que  el 
elemento  es  sobrerreforzado.  Puede  suceder 
que  el  elemento  alcance  su  resistencia  precisa¬ 
mente  cuando  el  acero  empieza  a  fluir.  &i  este 
caso  se  dice  que  el  elemento  es  balanceado. 
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a)  Subreforzada 


^  ^  j  r  / \  \  ■\‘vv 

b)  Sobrerreforzada 


Figura  5.3  Agrietamiento  en  la  falla  de  vigas 
sujetas  a  flexión. 

Los  términos  sobrerreforzado  y  subre- 
forzado,  aplicados  al  caso  de  elementos  con 


acero  sin  un  límite  de  fluencia  bien  marcado, 
no  tienen  más  sentido  que  el  de  indicar  el 
grado  de  ductilidad.  En  este  caso  la  condi¬ 
ción  balanceada  no  está  claramente  definida. 

En  la  figura  5.3  se  presentan  los  esquemas 
de  agrietamiento  correspondientes  a  vigas  con 
diferentes  porcentajes  de  acero.  En  el  caso  de 
un  elemento  sobrerreforzado,  la  zona  de  aplas¬ 
tamiento  del  concreto  es  mayor  que  en  el  caso 
de  otro  subreforzado,  y  a  la  falla,  las  grietas  del 
primero  son  de  longitud  y  abertura  menores. 

La  figura  5.4  muestra  la  variación  en  el 
comportamiento  de  elementos  que  tienen  dis¬ 
tintos  porcentajes  de  acero.  Cada  curva  de 
trazo  lleno  representa  la  gráfica  carga-defle¬ 
xión  de  un  elemento  reforzado  con  una  can¬ 
tidad  diferente  de  acero  de  tensión,  desde 
una  viga  de  concreto  simple  hasta  otra  con 
porcentaje  muy  alto  de  acero,  del  orden  del 
7  por  ciento.  Se  puede  observar  de  inmedia¬ 
to  el  efecto  de  la  cantidad  y  distribución  del 
acero  longitudinal. 


Figura  5.4  Gráficas  carga-deflexión  de  elementos  con  porcentajes  variables  de  acero  (sección,  f'c  y 

fy  constantes)  sujetos  a  flexión  simple. 
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Un  elemento  de  concreto  simple  (curva 
A)  alcanza  su  resistencia  y  falla  al  agrietarse 
el  concreto  en  la  fibra  más  tensada,  con  una 
deflexió.n  muy  pequeña.  La  falla  es  repenti¬ 
na,  de  tipo  frágil. 

Adicionar  refuerzo  longitudinal  en  can¬ 
tidades  muy  pequeñas,  hace  que  la  capaci¬ 
dad  del  miembro  aumente  al  mismo  tiempo 
que  su  deflexión  en  la  falla  (curva  B).  Bi  las 
primeras  etapas  de  carga,  el  comportamiento 
es  muy  parecido  al  de  un  elemento  de  con¬ 
creto  simple.  Una  vez  agrietado  el  concreto,  la 
tensión  en  el  acero  se  incrementa  rápida¬ 
mente  al  aumentar  la  carga,  hasta  que  el  re¬ 
fuerzo  se  fractura.  Este  tipo  de  falla  ocurre 
en  elementos  con  porcentajes  muy  peque¬ 
ños  de  acero,  del  orden  de  0.1  por  ciento  o 
metibs.  La  falla  es  frágil  y  se  produce  a  una 
deflexión  pequeña. 

Las  curvas  C  y  D  son  típicas  de  elemen¬ 
tos  con  pófcehtajés  usuales  de  acero  de  ten¬ 
sión  (de  0.5  a  2  por  ciéritd).  &  puede  observar 
que  la  resistencia  y  la  deflexión  son  sustan- 
cialmente  mayores  que  en  las  curvas  A  y  B. 

Si  sé  aumenta  apreciablemente  el  por¬ 
centaje  de  acero,  el  elemento  se  convierte 
en  sobféff’éforzado,  como  muestra  la  curva 
F.  La  resistencia  aumenta,  pero  la  deflexión  a 
la  falla  disminuye. 

Si  además  de  acero  de  tensión,  existe 
acero  longitudinal  en  la  zona  de  campresión, 
su  efecto  en  las  gráficas  carga-deflexión  del 
elemento  se  muestra  en  la  figura  5.4  con  lí¬ 
neas  de  trazo  interrumpido  para  dos  casos. 
El  efecto  principal  del  acero  de  compresión 
es  aumentar  hótablemente  la  ductilidad;  la 
adición  de  acero  de  compresión  en  cantidad 
suficiente  a  un  elemento  sobrerreforzado 
puede  hacer  que  éste  se  convierta  en  subre¬ 
forzado,  aumentando  su  ductilidad  y  resis¬ 
tencia,  al  lograr  que  el  acero  de  tensión 
desarrolle  su  esfuerzo  de  fluencia.  Este  efec¬ 
to  se  rr(uestra  cualitativamente  en  las  curvas 
F  y  C  dé  lá  figuré  5.4. 

Lá  ádicióH  de  l-éfüer^c)  de  cbrtlpteslóh  a 
un  elemento  subreforzado  aumenta  su  duc¬ 


tilidad,  pero  su  resistencia  permanece  prác¬ 
ticamente  constante,  ya  que  está  regida  por 
la  tensión  en  el  acero  (curvas  D  y  E). 

Es  importante  recalcar  que  la  ductilidad 
que  se  puede  lograr  con  la  adición  de  acero 
de  compresión,  no  se  obtiene  si  éste  no  está 
adecuadamente  restringido  por  medio  de  re¬ 
fuerzo  transversal,  ya  que  de  otro  modo,  para 
compresiones  muy  altas  y  cuando  hay  poco 
recubrimiento,  el  acero  de  compresión  pue¬ 
de  pandearse,  lo  que  causaría  un  colapso 
súbita. 

En  la  figura  5.4  se  ha  presentado  de 
un  modo  cualitativo  la  variación  de  las  ca¬ 
racterísticas  carga-deflexión  de  elementos 
sujetos  a  deflexión  pura,  en  función  del  por¬ 
centaje  de  acero,  suponiendo  que  los  índices 
de  resistencia  de  los  materiales,  f'c  y  fy,  per¬ 
manecen  constantes.  Las  características  car¬ 
ga-deflexión  son  también  función  de  las 
propiedades  mecánicas  de  los  máteriales, 
expresadas  por  sus  índices  de  resistencia. 
Un  incremento  en  el  valor  del  esfuerzo  de 
fluencia,  o  en  el  valor  del  porcentaje  de  ace¬ 
ro  de  tensión,  tiende  a  aumentar  la  capaci¬ 
dad  en  tensión  del  elemento.  otra  parte, 
un  incremento  en  el  valor  dej  jumenta  la 
capacidad  en  compresión.  El  comporta¬ 
miento  de  un  elemento  depende  de  la  rela¬ 
ción  entre  su  capacidad  en  tensión  y  su 
capacidad  en  compresión.  Esta  relación 
puede  medirse  por  medio  del  parámetro 
(O-  pfy/f'o  según  la  notación  AGI  318-04,  el 
cual  suele  llamarse  índice  de  refuerzo.  (Se¬ 
gún  las  NTC-04,  el  parámetro  equivalente  es 

q  =  p  fylf  c.) 

&  pueden  definir,  entonces,  elementos 
subreforzados  y  sobrerfeforzados  para  valo¬ 
res  bajos  y  altos  de  o,  respectivamente,  tal  y 
como  se  hizo  para  valores  bajos  y  altos  del 
porcentaje  de  acero. 

Para  elementos  con  refuerzo  longitudi¬ 
nal  de  tehsión  y  de  corH(iresión,  el  índice  de 
refuerzo  es  (ú=  ip-p')  fy/f'cr  donde  p'  repre¬ 
senta  el  ptótcéritaje  de  acero  longitudinal  en 
corhprésión. 
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Tabla  5.1  Características  de  eiementos  con  distintos  índices  de  refuerzo. 


Curva  típica 

Porcentaje  de  acero 

índice  de 

Tipo 

Grado  de 

correspondiente 
de  la  figura  5.4 

de  tensión 

P 

de  comnresión 
P' 

refuerzo 

(0 

de  elemento 

Modo  de  falla 

ductilidad 

A 

Nulo 

Nulo 

Nulo 

Concreto 

simple 

Concreto  en 
tensión 

Frágil 

B 

Muy 

pequeño 

Nulo 

Muy  pequeño 

Muy 

subreforzado 

Fracturji  del 
acero,  frágil 

Poco  dúctil 

C 

Normal  bajo 

Nulo 

Normal  bajo 

Subreforzado 

ApiastárriiéritÓ 
después  de  la 
fluencia 

Muy  dúctil 

D 

Normal  alto 

Nulo 

Normal  alto 

Subreforzado 

Áplástárriiéhtó 
después  cíe  la 
fluencia 

Dúctil 

E 

Normal  alto 

Del  orden 
del  de 
tensión 

Normal  bajo 

Subreforzado 

Apiásymiériio 
después  3e  la 
fluencia 

Muy  dúctil 

F 

Muy  alto 

Nulo 

Muy  alto 

Sobrerreforzado 

Apifjsiáfriiéritp 
sin  f1uénciá3éí 
acero 

í 

Frágil 

C 

Muy  alto 

Del  orden 
del  de 
tensión 

Normal  bajo 

Subreforzado 

Apias^niiéhtb 
después  de  la 
ftüériciá 

Dúctil 

Como  resumen  de  lo  expuesto  anterior¬ 
mente,  se  presenta  la  tabla  5.1,  que  com¬ 
plementa  la  figura  5.4. 

Otro  aspecto  importante  del  comporta¬ 
miento  de  elementos  sujetos  a  flexidri  sim¬ 
ple,  es  la  distribución  de  deformaciones  en 
el  peralte.  Las  mediciones  Hechas  en  el  labo¬ 
ratorio  indican  que  en  una  sección  normal 
al  eje  de  la  pieza,  la  distribución  de  defor¬ 
maciones  longitudinales  es  aproximadamente 
lineal  para  casi  todos  los  niveles  de  carga, 
NorHiálHiéhte  se  miden  déforrríácioHes  eri  el 
concreto,  en  la  zona  de  bórnpresion,  y  ert 
el  acero.  La  pfésénclá  de  grietas  cííficultá  lá 
medición  de  deformaciones  en  el  contretÓ 
en  zona's  de  tenslÓH.  A  pesar  Be  esto,  cuarido 
se  han  üsádó  pfbcedirHientÓs  Hiiriucibsos,  se 
ha  cofnjDrbbadb  que  las  défbt-rháfclbhfes  del 
concreto  en  tensión  y  del  acero  colocado  ál 


mismb  nivel  tóincidbb  sfbfSiBlíí^ÓHtb  sí  se 
usan  barras  con  cofftipbióh  ádébciada  pára 
garantizar  la  adherencia  entré  cohcreto  y 
acero. 


5.3  Riesi^teiicii  de  eíéHiéHibs 
sujetos  a  flexión  lÜHhjplé 

5.3.  /  Hipótesis  §ener£ifes 

La  resistehciá  de  éleiméHtbl  ^jjstós  a 
siitjple  jjiiede  detérBilHai'se  |  8|  üriá 

serie  Be  íiÍi)ote¿is  siHi^ÍÍfib4dBt^ili|aBaá  al 
bóHipqrtórtlehtb  báiibB  y  aí  hi^lÜisfiio  ab- 
ción-rés[)üesta  descritos  ahíeribrmeHte;  Us 
hipótesis  que  se  hacen  bbfriüHliieHti  sóri  las 
sigüierites: 
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a)  La  distribución  de  deformaciones  uni¬ 
tarias  en  ia  sección  transversai  de  un 
eiemento  es  piaña.  Esta  hipótesis  ha 
sido  verificada  mediante  mediciones 
y  es  correcta,  excepto  para  iongitu- 
des  de  medición  muy  pequeñas  y  en 
ia  rama  descendente  de  ia  gráfica 
carga-defiexión  (sección  5.2). 

b)  Se  conoce  ia  distribución  de  esfuer¬ 
zos  en  ia  zona  de  compresión  dei 
eiemento.  En  ia  sección  5.5  se  estu¬ 
dia  ia  infiuencia  de  esta  distribución 
de  esfuerzos  en  ia  resistencia.  Los  re- 
giamentos  de  construcción  presen¬ 
tan  distribuciones  simpiistas,  con  ias 
cuaies  se  obtienen  vaiores  de  ia  re¬ 
sistencia  suficientemente  aproxima¬ 
dos.  En  ia  sección  5.3.2  se  exponen 
ias  hipótesis  de  aigunos  regiamentos. 

c)  No  existen  corrimientos  rotativos  de 
consideración  entre  ei  acero  y  ei  con¬ 
creto  que  io  rodea.  Para  concreto  re¬ 
forzado  con  barras  corrugadas,  ia 
hipótesis  es  bastante  reaiista.  Es  decir, 
se  puede  suponer  que  ia  deforma¬ 
ción  unitaria  es  ia  misma  en  ei  acero 
y  en  ei  concreto  que  se  encuentra  ai 
mismo  nivei  (sección  5.2). 

d)  B  concreto  no  resiste  esfuerzos  de 
tensión  iongitudinaies.  Despreciar  ia 
magnitud  de  estos  esfuerzos  no  infiu- 
ye  apreciabiemente  en  ias  resisten¬ 
cias  caicuiadas. 


e)  E  eiemento  aicanza  su  resistencia  a 
una  cierta  deformación  unitaria  má¬ 
xima  útii  dei  concreto,  e,  &i  ia  sec¬ 
ción  5.5  se  justifica  que,  para  un 
intervaio  reiativamente  ampiio  dei 
vaior  de  ia  deformación  unitaria  en  ia 
fibra  extrema  en  compresión,  ei  mo¬ 
mento  fiexionante  permanece  cons¬ 
tante  prácticamente.  Esto  indica  ia 
vaiidez  de  esta  hipótesis.  Los  regia¬ 
mentos  recomiendan  vaiores  de  Scu 
que  varían  de  0.003  a  0.004. 

5.3.2  Hipótesis  de  aigunos  regiamentos  de 
construcción 

En  ia  figura  5.5  se  muestran  ios  estados  de 
deformaciones  y  esfuerzos  en  ia  sección 
transversai  de  una  viga  sujeta  a  fiexión.  & 
puede  apreciar  que  ia  forma  dei  diagrama 
de  esfuerzos  de  compresión  es  simiiar  a  ia 
curva  esfuerzo-deformación  de  un  espécirhen 
ensayado  a  compresión.  El  área  dei  diagra¬ 
ma  de  esfuerzos  de  compresión  y  ia  posi¬ 
ción  de  ia  resuitantede  compresión,  pueden 
determinarse  a  partir  de  tres  parámetros  adi- 
mensionaies,  Pi,  P2  V  Pi-  El  parámetro  p¡  re¬ 
laciona  el  esfuerzo  máximo  en  flexión  con  la 
resistencia  de  los  cilindros  de  control.  El  pa¬ 
rámetro  P]  indica  la  relación  entre  el  esfuer¬ 
zo  promedio  y  el  esfuerzo  máximo  en  la  zona 
de  compresión,  y  el  parámetro  p2  indica  la 
posición  de  la  resultante  de  compresión.  El 


Figura  5.5  Distribuciones  de  deformaciones  y  esfuerzos  en  una  sección  sujeta  a  fiexión. 
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área  del  diagrama  de  compresiones  y  la  posi¬ 
ción  de  la  resultante  pueden  definirse  también 
estableciendo  expresiones  matemáticas  que 
permiten  idealizar  el  diagrama  de  esfuerzos 
de  compresión. 

Se  han  propuesto  numerosos  valores 
para  los  parámetros  Pi,  p2  V  Pzr  así  como  di¬ 
versas  configuraciones  del  diagrama  de  es¬ 
fuerzos  de  compresión.  En  la  referencia  5.1 
hay  un  resumen  de  distintas  proposiciones  y 
en  las  referencias  5.5  y  5.6  se  presentan  al¬ 
gunos  tratamientos  más  rigurosos  del  problema 
de  flexión.  En  fecha  reciente  se  han  empeza¬ 
do  a  utilizar  los  llamados  concretos  de  muy 
alta  resistencia,  con  valores  de  f'c  mayores  a 
400  kg/cm^.  Investigaciones  llevadas  a  cabo 
para  determinar  las  características  estructu¬ 
rales  de  estos  concretos  indican  que  los 
parámetros  mencionados,  especialmente 
quizá  deban  revisarse  cuando  se  apliquen  a 
estos  concretos  [5.8,  5.91. 

Con  el  objeto  de  desarrollar  métodos  sen¬ 
cillos  de  cálculo,  los  reglamentos  de  construc¬ 
ción  recurren  a  hipótesis  simplificadoras  en  las 
cuales  se  fija  un  valor  de  la  deformación  unita¬ 
ria  máxima  útil  del  concreto,  Ccu,  y  donde  se 
definen  diagramas  idealizados  de  los  esfuerzos 
de  compresión,  de  tal  manera  que  el  área  del 
diagrama  de  esfuerzos  y  la  posición  de  la  resul¬ 


tante  de  compresión  sean  semejantes  a  las  que 
corresponderían  a  una  distribución  real. 

HIPÓTESIS  ACI 

El  Reglamento  del  Instituto  Americano  del 
Concreto  (ACI  318-02)  utiliza  las  hipótesis 
simplificadoras  que  se  resumen  en  la  figura 
5.6.  En  lugar  de  la  distribución  real  de  es¬ 
fuerzos,  se  propone  una  distribución  rectan¬ 
gular,  con  una  profundidad  igual  a  veces 
la  del  eje  neutro.  Se  acepta  que  el  elemento 
alcanza  su  resistencia  a  una  deformación 
unitaria  máxima  útil  del  concreto  en  com¬ 
presión  igual  a  0.003,  con  una  distribución 
lineal  de  deformaciones  unitarias. 

El  parámetro  p\  se  hace  depender  de 
la  resistencia  nominal  f'a  de  acuerdo  con  la 
ecuación  mostrada  en  la  figura  5.6.  El  valor 
de  P^  es  constante  e  igual  a  0.85  para 
f'c  ^280  kg/cm^.  Esta  variación  tiene  por 
objeto  tomar  en  cuenta  el  cambio  en  la  forma 
de  la  curva  esfuerzo-deformación  del  con¬ 
creto  al  incrementar  su  resistencia  (figura 
2.5),  ya  que  el  área  del  rectángulo  equivalente 
debe  ser  aproximadamente  igual  al  área  bajo 
la  curva  esfuerzo-deformación.  La  hipótesis 
del  bloque  equivalente  de  esfuerzos  es  aplica¬ 
ble  a  secciones  de  cualquier  forma  [5.2,  5.31. 


Figura  5.6  Hipótesis  ACI  31 8-02  sobre  la  distribución  de  deformaciones  y  esfuerzos 

en  la  zona  de  compresión. 
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HIPÓTESIS  DE  U^S  NORMAS  TÉCNICAS 
CQlVIPEEMENTAjíjAS  (NTC-04)  DB_  REGLAMEINTTO 
DEL  pjSTRjyp»  FEDERAL  (MÉXICO) 

Las  Normas  Técnicas  Complementarias  habían 
especificado  pn  bloque  equivalente  de  esfuer¬ 
zos  djíprgPte  a)  del  Reglamento  ACI.  En  vez 
de  qrj  esfuerzo  uniforme  y  una  profundidad 
variable  del  eje  neutro,  como  en  la  figura  5.6, 
se  especificaba  un  esfuerzo  variable  y  una 
profundidad  cqnstante  del  eje  neutro.  La  utili¬ 
zación  de  este  bloque  equivalente  tenía  ven¬ 
tajas  para  la  elaboración  de  ayudas  de  diseñp, 
como  los  diagramas  de  interacción  que  se  co¬ 
mentan  en  e!  capítulo  6.  Sin  embargo,  no  pro¬ 
porcionaba  buenos  resultados  para  concretos 
de  resistencias  altas,  por  lo  que  se  cambió,  a 
partir  de  2004,  por  un  bloque  muy  parecido 
al  del  Reglarnentq  AGI.  La  única  diferencia  ra¬ 
dica  en  eí  uso  del  parámetro  f  *c,  que  se  ha  de¬ 
finido  en  la  sección  4.2.2  y  que  sustituye  en 
las  ecuacipnPf  corr^Rondienjes  a  f'c-  E]  blo¬ 
que  fesqjtaqtp,  usando  la  opíacion  dp  las 

pE  pTl^pS  pgLAMENTPS 

/|jguEjas  índ'P^n  pw®  los  blp- 

r^y(safs|  ppIpgB  sp  usan  ppñpfptos  ge  ípuy 


alta  resistencia,  y  para  tomar  esto  en  cuenta 
ciertos  reglamentos  especifican  cambiar  tanto 
el  esfuerzo  uniforme  como  la  profundidad  del 
bloque  [5.9].  Por  ejemplo,  el  reglamento  de 
Nueva  Zelanda  especifica  una  profupdidad 
del  bloque  de  y  veces  la  profundidad  del  eje 
neutro  y  un  esfuerzo  uniforme  de  a  f„  don¬ 
de  y  y  a  tienen  los  valores; 

7=  0.85  -  0.008(rc  -  300) 

y 

a  =  0.85  -  0.004(Pc  -  550) 

El  reglamento  canadiense  contiene  una 
disposición  semejante  con  los  siguientes  va¬ 
lores  de  y  y  a: 

y  =  (0.97  -  0.00025  f'c)  2  0.67 
a  =  (0.85  -  0.0001  5  f'c)  2  0.67 

En  las  ecuaciones  anteriores,  f'c  está  en 
kg/cm^.  Puede  verse  que  para  cqncretps  dp  |:p- 
sjstppcias  psuafes,  los  valores  obtenidos  con 
fqs  diferentes  rpglarrientps  sop  rnuy  parecidos. 

5.3.3  Procedimientos  para  determinar  la 
resistencia,  a,  flexión 

Los  diversos  procedimientos  consisten  en  es¬ 
tablecer  un  estado  de  deformacipp  tal,  que  la 


pigura  5.7  Hipótesis  de  ias  NTC-04  sobre  ia  distribución  de  deformaciones 
y  esfuerzos  en  ia  zopa  de  compresión. 
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sección  se  encuentre  en  equilibrio,  o  sea, 
que  la  suma  de  las  fuerzas  de  compresión  que 
actúan  en  una  sección  transversal,  sea  igual  a 
la  suma  de  las  fuerzas  de  tensión.  Una  vez 
establecido  dicho  estado  de  equilibrio,  se 
calcula  el  momento  de  todas  las  fuerzas  in¬ 
ternas  con  respecto  a  un  eje  cualquiera.  Este 
momento  es  la  resistencia  a  flexión  de  la 
sección.  El  estado  de  equilibrio  interno  pue¬ 
de  determinarse  por  medio  de  tanteos  o  al¬ 
gebraicamente.  En  los  siguientes  incisos  se 
ilustra  la  determinación  de  la  resistencia  de 
diversos  tipos  de  secciones. 

En  esta  sección  se  presentan  ejemplos 
en  los  que  se  usan  los  Reglamentos  AGI  y  del 
Distrito  Federal.  El  procedimiento  que  usa 
las  hipótesis  generales  se  ilustra  más  adelan¬ 
te  en  la  sección  5.5. 

SECCIONES  RECTANGULARES  SIMPLEMENTE 
ARMADAS  -  REGLAMENTO  ACI  318-92 

En  el  ejemplo  5.1  se  calcula  la  resistencia  de 
urja  sección  sirriplqniqrjtq  arma^q.  ijuS: 
tran  tres  prpcecjitrjientQ^  go|¡b[és'. 

El  primero  ps  ijq  prqcqcli(:r||^r).ip  de  t^_- 
teos.  GojTiQ  prípiqr  pasp  pn  !f 
gió  un  estado  dé  qéíqrmáciqpqs  qup  queda 
definido  por  el  yajpr  y.  pp  yajpr  dp  ja 
prpfundjc^^  dej  ejp  ripuij^'  P-  pfl)e^ 

gjamepip&i  ' 3Í^|Í2,‘||  ypjp¡: pp ^ ^ 

¡¡figura  E|  yatpr  de  f  es  tepídíiyp  y  §jj: 
gip  arlíitrayjarnpptp!  yn  vafpr  raippable  ^fJe 
aprpí^lpi^arpepíte  u|i  terciq  cíef  pprajipr  Rpr 
íp  qpe  pn  el  plepiplp  se  hizo  eí  príp^pr  tanteo 
cop  c  =  20  ciq.  Va  estabiecidp  el  pitado  de 
defprrnaciope?,  se  defgriqjpp  el  e^tadp  dp  p|- 
fueri^ps  usando  la  hipótesis  del’a  figura  5.6.  El 
valpr  de  re^jjltp  en  este  calo  de  Q-p.  A 
partir ‘del  estado  de  esíuerzpsrsp  eajpulp  ía 
fupr^a  de  cppipresjpp  PÍ  que  fue  ^p 
^  ppptinuacípn  SQ  caIcL¡|p  de^rpíapjpn  pp  pj 
apgrp,  úsando  tp|pgu|p^  spnieja.nte|  en  el  c/ia: 
grama  de  defprniacipñey  ünjfáFÍas.  En  el 
IjpdiRlp  se  ohtuvp  un  yaiqr  0  RP|/  pue  es 
maydr  que  la  defofrnacioDdg  fluencia  Cy. 


Esto  significa  que  el  acero  está  fluyen¬ 
do.  Según  las  hipótesis  AGI  318-02,  puede 
considerarse  que  el  acero  tiene  una  gráfica 
esfuerzo-deformación  elasto-plástica,  por  lo 
cual,  el  esfuerzo  es  igual  al  esfuerzo  de  fluen¬ 
cia  fy  para  cualquier  valor  de  E;  mayor  que 
Ey.  Esta  hipótesis  equivale  a  despreciar  la  zo¬ 
na  de  endurecimiento  por  deformación  del 
acero;  por  lo  tanto,  el  esfuerzo  del  acero  en 
el  ejemplo  es  igual  a  fy,  y  la  fuerza  de  ten¬ 
sión  se  obtiene  multiplicando  el  área  de  ace¬ 
ro,  A  por  el  valor  de  fy.  Resultó,  de  esta 
manera,  un  valor  de  T  de  63,000  kg.  Guan- 
•do  la  deformación  es  menor  que  £.y,  el  es¬ 
fuerzo  correspondiente  puede  encontrarse 
por  medio  de  ja  ecuación  fy  =  e  ^  o  bien, 
directamente  en  la  gráfica  esfuerzo-defor¬ 
mación  del  acero. 

Si  el  valor  supuesto  de  la  profundidad 
del  eje  neqtro,  c,  hubiese  sido  correcto,  las 
fqgrzá^  G  y  T  habrían  resultado  igjiql.ó?  pi  q| 
^gqiplo  nq  j-esuff^rqn  qsf,  por  !q  qyq  fqq  wh- 
cgsqpq  ajpst^fgl  yalqc  Vfi 
cqmp!|S|qp  t^psuftd  pj^qi:  ppg  |y^g  fqnsjqn, 
e(  yáíq[  r  rigHem  ágr  mf'nnr  que  gf  sü- 
pqesfq  inícia|rppntg.  p|tq  ilTiR|fpa  f^ug 

píri  Y  m  % 

flqyg  tfjjiipifn  gp  gstg  caso. 

le  ipníP/  pMpfq  qug  G  =  t;  el  yajqi- 
correcto  ^  c  pUPfl^  a  partir  ^g  ja 

ecjjaciqp: 

_ G 

^“AxOmfcXb 

Una  vez  gngqntjradq  gj  valor  de  c  CRP  el 

cual  Ig  sgccjqn  BP  BgHÍlfinB'  b!bh!b 
el  rpqmgntq  rgsisfgfjtg  nqjínipgl,  pÍHlfi: 
plicandq  la  fugrzaffgfgfisjqprq  ja  ifg  cqfp: 
prgsjqq,  pqr  ef  bragq  fJg  paf  iptgrpq,  z.  f^g 
gqtigpcfg  pqr  i:gsistgpcíaynoitf]iqajg?  jas  rg: 
sist^cigs  sjn  afgcfy  por  ' ios  ' facfpfgs  (fg 
lígdpcciqq  gspgc¡fi'cgf|as  tgritq  en  él  ^églq: 
rpgfíip  Api  y  ypycqVnq  grí  jas  jSTp-B|.|  % 
obtuvo  de  gyVjpape!:a  un  mqfnoptq  rgsj^ígp: 
te  de  33.9  ton-m.  Según  las  fecómgnáaclongs 
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ACI,  los  valores  de  Mp  deben  reducirse  mul¬ 
tiplicándolos  por  el  factor  ^  para  obtener  el 
momento  resistente  de  diseño,  (j)  M,.  Para 
el  caso  de  flexión,  su  valor  es  de  0.90.  El  va¬ 
lor  del  momento  resistente  de  diseño  fue,  en 
el  ejemplo,  de  3Q.5  ton-m. 

El  segundo  procedimiento  es  aplicable 
únicamente  a  secciones  rectangulares  subre¬ 
forzadas,  con  refuerzo  defensión  únicamen¬ 
te  y  consiste  en  el  empleo  de  la  ecuación 
deducida  en  la  figura  5.8,  que  tiene  la  ven¬ 
taja  de  proporcionar  de  modo  directo  el  me¬ 
mento  nominal  resistente. 


En  el  tercer  procedimiento,  el  momehto 
resistente  de  la  sección  propuesta  se  obtuvo 
usando  la  gráfica  del  Apéndice  A.  Esta  gráfi¬ 
ca  es  la  representación  de  la  ecuación  de  la 
figura  5.8;  se  incluye  también  una  represen¬ 
tación  de  la  fórmula  equivalente  que  se  de¬ 
riva  de  las  hipótesis  de  las  NTC-04. 

El  procedimiento  de  tanteos  tiene  la 
ventaja  de  poder  aplicarse  fácilmente  a  sec¬ 
ciones  no  rectangulares  o  con  refuerzo  de 
tensión  y  compresión.  Aunque  es  posible  en 
estos  casos  obtener  expresiones  analíticas  si¬ 
guiendo  un  procedimiento  semejante  al 


C=T 

0.85  f'c  ab  =  pjód  fy 

P, 


a  = 


(i) 


OMPc 

Tprnapdp  rppippptps  cpn  respecto  al  apero  de  tepsjpp 
M,  =  G  (d  -  f )  =  0.85  f'c  abd  (1  - 

Sustituyendo  a  de  la  ecuación  (i)  y  tomando  en  cuenta  que  o  = 
Mp  =  b(fi  f'c  (?>  (1  -  0.59  íü) 


Figura  5.8  Momento  resistente  nominal  de  elementos  rectangulares  con  refuerzo  de  tensión 
únjcapiente,  de  acuerdo  con  el  Reglamento  ACi  318-02. 
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mostrado  en  la  figura  5.8,  se  llega  a  ecuacio¬ 
nes  muy  complicadas  o  a  sistemas  de  ecua¬ 
ciones  simultáneas  cuya  solución  resulta  más 
laboriosa  que  el  procedimiento  de  tanteos. 

Los  procedimientos  de  obtención  de  re¬ 
sistencia  por  medio  de  la  ecuación  de  la  figu¬ 
ra  5.8  y  por  medio  de  la  gráfica  del  Apéndice 
A  son  muy  sencillos  y  rápidos.  Debe  siempre 
verificarse  si  la  sección  es  subreforzada,  ya 
que  estos  procedimientos,  como  se  mencionó 


anteriormente,  son  sólo  aplicables  e  estas  sec¬ 
ciones.  En  la  sección  5.4  se  presentan  algunos 
métodos  para  determinar  si  la  sección  es  sub¬ 
reforzada  o  sobrerreforzada. 

SECCIONES  RECTANGULARES  SIMPLEMENTE 
ARMADAS  -  NTC-04 

En  el  ejemplo  5.2  se  ilustra  el  cálculo  de  la 
resistencia  de  la  misma  sección  rectangular 
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ségüri  las  NTC-04,  tárhbiéri  por  tres  procedi¬ 
mientos.  El  esfuerzo  uniforme,  y  el  pará¬ 
metro  j3i  se  calcularon  de  acuerdo  con  las 
expresiones  de  lafigürá  5.7.  Corrib  resul¬ 
tó  mayor  <qüe  0.85,  se  usó  este  valor. 

El  procedimiento  de  tanteos  es  seme¬ 
jante  al  empleado  en  el  ejemplo  5.1.  El  ajus¬ 
te  del  valor  de  c  para  el  segundo  tanteo  se 
hizo  aplicando  la  ecuación: 

_ T 

^  “  0.85  X  f\  X  b 

calcular  resistencias  de  ácüérdo  cdh 
las  NtC-04  debo  Hácefsó  ütiá  ródütciÓH  de 
i  crfi  éti  ciertas  dirheHsibhes  de  los  eleWéritBs 
bstructurales,  a  no  Ser  que  se  tomen  firécali- 
ciÓHés  para  garantizar  que  las  dirHéhSiStiés 
dé  cáibüió  se  conserven  duránté  el  proceso 
constructivo. 


Ésta  redüctióri  débérá  HacérSé  cuandb 
la  dimensión  en  cüésdórt  sea  meribr  de  20 
cm.  Bi  vigas  y  Ibsás^  las  dirriéhslories  sujeta4 
a  reBuccióri  son  el  énchb  y  él  peralte  efecti¬ 
vo  del  refuerzb  del  lecho  süpéríor,  Bi  los 
ejemplos  de  este  texto,  para  mayor  sencillez, 
se  supondrá  que  no  es  necesario  hacer  estas 
reducciones. 


Según  las  NTC-04,  el  valor  del  factor  de 
reducción,  Fp,,  que  debe  utilizarse  para  calcu¬ 
lar  la  resistencia  de  diseño  de  elementos  su¬ 


jetos  a  flexión  es  0.9. 

En  él  segundo  procedimiento  se  ápíicó 
una  ecuación  equivalente  a  la  deducida  en 
la  fi§üí-á  5.8,  utilizando  las  hipótesis  de  la  fi¬ 


gura  5.7. 

el  tercer  prbcédimieHtb  sé  ütíljió  la 
gtáíicá  del.Aiáéndjcé  A  qüe  j^fhiité  cáltiiiáf 
los  fHoHieritbs  fésísténtei  riottíHáíe^de  yig^ 
féctangül^fes  con  beéé  en  lás  Hipótesis  dé 
las  NTC-d4,  La  pequeña  discfepáhCiá  con 
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respecto  al  valor  calculado  según  el  primer 
procedimiento,  se  debe  a  la  precisión  con 
que  se  puede  leer  la  gráfica. 

El  momento  resistente  M^  =  W\  =  Fu  Mn 
jjuede  obtenerse  directamente  a  partir  de  la 
óüantía  de  acero  p  con  la  ayuda  de  las  tablas 
dél  Apéndice  B.  (Las  NTC-04  distinguen  en¬ 
tre  M^^,  el  momento  actuante  de  diseño,  y 
Mu,  el  momento  resistente  de  diseño.  Ideal¬ 
mente  los  dos  términos  deben  ser  iguales,  por 
lo  que  en  este  texto  se  utilizarán  indistinta¬ 
mente.) 

En  este  ejemplo  queda  claró  que  la  úni¬ 
ca  diferencia  entre  el  Reglamento  AC)  y  las 
NTC  es  el  uso  de  la  resistencia  reducida  f*c 
en  estas  últimas.  Todas  las  ebüációnés  y  pro¬ 
cedimientos  dél  ReplarHéritó  ACI  pará  fle¬ 
xión  se  puedbh  usar  eH  lá¿  NtC  süSílíüyeHdc) 
f'c  por  f*c-  No  hay  que  olvidar,  sin  embargo, 
que  los  factores  de  carga  son  diferentes  en 
ambos  reglamentos.  Taltibién  hay  que  notar 
una  diferencia  en  las  definiciones  de  roen  el 
Reglamento  ACI  y  q  en  las  NTC.  La  primera 
está  definida  en  términos  de  f'c,  mientras 
que  la  segunda  lo  está  eh  términos  de  f'c, 
como  puede  verse  en  el  recuadro  de  la  grá¬ 
fica  del  Apéndice  A. 

SECCIONES  RECTANGULARES  DOBLEMENTE 
ARMADAS  -  REGLAMENTO  ACI  318-02 

&i  este  caso,  el  procedimiento  más  sencillo 
es  el  de  tanteos,  el  cual  se  ilustra  en  el  ejem¬ 
plo  5.3,  Los  pasos  a  seguir  son,  en  forma 
esencial,  loS  mismos  que  en  el  ejemplo  5.1, 
con  la  diferencia  de  que  la  fuerza  total  de 
compresión  es  la  suma  de  la  fuerza  de  com¬ 
presión  en  el  concreto,  Ci,  y  de  la  fuerza  de 
compresión  en  el  acero,  C2.  Para  determinar 
C2  es  necesario  calcular  la  deformación  al 
nivel  del  acero  de  compresión,  e's,  y  obte¬ 
ner,  a  partir  cíe  dicha  defófiriáción,  ái  é^füer- 
¿Ó  en  el  acero,  .f'j.  Iste  ésfüérzo  puéde  ser 
itiéHÓi-  ó  igüál  al  de  flüénclá.; 

EH  él  primer  tanteo,  la  füéráa  total  de 
cbitípresióH  resultó  mayor  que  la  de  tensión. 


Por  esta  razón,  en  el  segundo  tanteo  se  dis¬ 
minuyó  la  profundidad  del  eje  neutro,  con  lo 
cual  las  dos  fuerzas  quedaron  con  valores 
lo  suficientemente  aproximados  para  fines 
prácticos.  En  secciones  doblemente  arma¬ 
das,  la  fuerza  total  de  compresión  no  es  di¬ 
rectamente  proporcional  a  la  profundidad 
del  eje  neutro,  por  lo  que  esta  profundidad, 
para  la  configuración  de  deformaciones 
unitarias  correspondiente  al  equilibrio  de  la 
sección,  no  puede  obtenerse  estableciendo 
una  relación  de  ptopórcionalidad  después 
del  primer  tanteo,  como  en  el  caso  de  sec¬ 
ciones  simplemente  armadas.  Con  la  confi¬ 
guración  final  de  deformaciones  unitarias, 
el  acero  de  compresión  no  fluye,  yá  que  e'y 
es  menor  qUé  ©('.mientras  que  el  de  tehsión 
sí  f(ü)(e.  En  algunas  sécfcionés  eh  lás  que  ei 
reóubnhiieHtb  del  acero  de  compresión  es 
gtahde,  püede  suceder  que  la  defót-máción 
e's  resulte  de  tensión.  En  estos  fcásbs,  el  ace¬ 
ro  de  cbHipí'esiÓn  ya  no  actúa  como  tal  sino 
como  téfüérzb  de  tensión,  y  su  cóntribucióh 
a  la  resistencia  süelé  ser  muy  pequeña.  Una 
vez  obtenida  la  cónfiguración  de  défórma- 
cibhes  para  la  cual  íá  sección  estaba  en 
equilibrio,  se  calcUIÓ  el  momento  fléxib- 
nante,  tdmando  momentos  de  primer  orden 
con  respecto  al  eje  geométrico  de  la  sec¬ 
ción.  En  realidad,  para  la  flexión  pura  se 
pueden  tomar  momentos  de  primer  orden 
con  respecto  a  cualquier  eje  y  se  obtiene  el 
mismo  momento  flexionante. 

El  momento  resistente  de  diseño  se  ob¬ 
tuvo  multiplicando  el  momento  resistente, 
Mn,  por  el  factor  de  reducción,  q,  que  para 
este  caso  vale  también  0.9. 

También  pueden  derivarse  ecuaciones 
para  calcular  el  momento  resistente  nomi¬ 
nal  de  secciones  rectangulares  doblemente 
armadas,  equivalentes  a  la  obtenida  éH  la 
figUrá  5.8  para  secciones  con  refuerzo  de 
tensión  únicamente.  Ésto  se  Ba  hecho  ,én  la 
figura  5.9  üsáHdo  las  hipótesis  déí  ACI.  Ré- 
Süita  necesario  distinguir  dos  cásbs,  según 
fluya  o  no  fluya  el  acero  de  compresión.  En 
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f\  =  4200  kg,  cm'' 

C2  =  =  ;s  y  ÍJOO  hí  ■■ 

(  -í  +  (  .,  =  T  f.i  000 

Pc)r  triángulos  semejantes: 


0  0(H  '  "ií 


0.00825  > 


triángulos  semejantes 
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-‘ií 


'*'Sív4?Ísr>$í 

>*í.''í’-íS!k.Í  í  óéSi  # 


JEMPLO  5.3  (continuación) 


0  0009 


0.0021 


<  fc‘v  se  esí  J  en  el  caso  2 


b)  a-  +  (0.003  Es 


06,000  =  0 


'ecuac  ión  7) 
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cualquiera  de  los  dos  casos,  las  ecuaciones 
resultantes  son  válidas  siempre  que  fluya  el 
acero  de  tensión,  o  sea,  que  el  porcentaje 
de  refuerzo  sea  menor  o  igual  al  porcenta¬ 
je  balanceado.  El  cálculo  de  porcentaje  ba¬ 
lanceado  para  secciones  doblemente 
armadas  se  muestra  en  la  figura  5.1  3.  Se 
puede  ver  que  es  función  de  los  porcenta¬ 
jes  de  refuerzo  de  tensión  y  de  compresión. 

Puesto  que  no  se  sabe  de  antemano  si  el 
acero  de  compresión  fluye  o  no  lo  hace, 
conviene  iniciar  el  cálculo  suponiendo  que  sí 
fluye,  o  sea,  aplicando  las  ecuaciones  del  ca¬ 
so  1.  Lo  primero  que  se  hace  es  calcular  el 
valor  de  a  con  la  ecuación  2  de  la  figura  5.9. 
Conocido  este  valor,  se  calcula  e  que  por 
triángulos  semejantes  de  la  figura  5.9  (b)  tie¬ 
ne  el  valor: 


Si  e's  es  mayor  o  igual  a  Sy,  la  hipótesis 
de  estar  en  el  caso  1  es  correcta  y  se  calcula 
el  momento  nominal  con  la  ecuación  1  de 
la  figura  5.9.  Si  E,  es  menor  que  fy,  la  hipó¬ 
tesis  no  es  correcta  y  entonces  se  calcula  un 
nuevo  valor  de  a  con  la  ecuación  6,  y  el  mo¬ 
mento  nominal  con  la  ecuación  7. 

Las  ecuaciones  para  calcular  el  momen¬ 
to  resistente  nominal  de  una  sección  doble¬ 
mente  armada  son  más  complicadas  que  las 
de  una  sección  con  refuerzo  de  tensión  úni¬ 
camente,  en  especial  en  caso  de  que  no  fluya 
el  acero  de  compresión.  Por  esto,  general¬ 
mente  resulta  más  sencillo  el  procedimiento 
de  tanteos.  Sin  embargo,  las  ecuaciones  son 
más  convenientes  para  elaborar  programas 
de  computadora. 

En  la  segunda  parte  del  ejemplo  5.3  se 
calcula  el  momento  resistente  por  el  proce¬ 
dimiento  de  ecuaciones.  Se  determinó  en 
primer  término  el  valor  de  a  suponiendo 
que  se  estaba  en  el  caso  1 .  Como  el  valor  de 


e's  calculado  a  partir  de  este  valor  de  a  re¬ 
sultó  menor  que  Sy,  la  hipótesis  no  fue  co¬ 
rrecta,  por  lo  que  se  volvió  a  calcular  a  con 
la  ecuación  6  que  corresponde  al  caso  2.  A 
partir  de  este  nuevo  valor  de  a  se  calcularon 
las  fuerzas  de  compresión  en  el  acero  y  en 
el  concreto,  Q  y  Q  respectivamente,  el 
momento  nominal,  M  y  el  momento  de  di¬ 
seño,  $  M  Las  pequeñas  diferencias  en  el 
resultado  con  respecto  al  procedimiento  de 
tanteos  se  deben  a  que  en  este  último  no 
coinciden  totalmente  las  fuerzas  de  com¬ 
presión  y  tensión. 

SECCIONES  RECTANGULARES  DOBLEMENTE 
ARMADAS  -  NTC-04 

El  procedimiento  es  igual  al  ilustrado  en  el 
ejemplo  5.3,  basta  sustituir  f'c  por  f*c-  Si  se 
emplea  el  método  de  ecuaciones,  pueden 
usarse  las  de  la  figura  5.9  haciendo  la  misma 
sustitución. 

SECCIONES  T  SIMPLEMENTE  ARMADAS  - 
REGLAMENTO  AGI  31 8-02 

En  el  ejemplo  5.4  se  ilustra  el  procedimien¬ 
to  a  seguir.  La  sección  propuesta  es  similar 
a  la  del  ejemplo  5.1,  pero  con  un  patín  de 
compresión.  La  diferencia  con  respecto  al 
caso  de  una  sección  rectangular  estriba  en 
el  cálculo  de  la  fuerza  de  compresión.  En  el 
primer  tanteo,  el  eje  neutro  supuesto  estaba 
por  debajo  del  patín;  el  límite  inferior  del 
bloque  equivalente  de  esfuerzos  también 
quedó  por  debajo  del  patín.  El  bloque  de 
esfuerzos,  por  lo  tanto,  fue  de  ancho  varia¬ 
ble.  En  los  10  cm  superiores  tenía  un  ancho 
de  110  cm,  o  sea,  el  ancho  del  patín;  en 
cambio,  en  la  parte  inferior,  el  ancho  del 
bloque  fue  igual  al  ancho  del  alma  de  la  vi¬ 
ga.  Por  esta  razón,  la  fuerza  de  compresión 
se  calculó  en  dos  partes,  como  se  muestra 
en  el  ejemplo.  En  este  primer  tanteo,  la 
fuerza  de  compresión  resultó  mayor  que 
la  de  tensión. 
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(a)  sección  completa  (b)  deformaciones  unitarias  (c)  esfuerzos  y  fuerzas 


A', 


^si 


Cj  =  A',  f, 

d-d' 


(d)  viga  1 


T-\  ^  Aj,  fy 

(e)  fuerzas  en  la  viga  1 


d-  — 


(0  viga  2 


^2  =  '^s2  fy 

(g)  fuerzas  en  la  viga  2 


Caso  1 .  El  acero  de  oompreslón  fluye  (f,  =  fy) 

De  la  fig.  (e): 

A,  fy  ^  A5I  fy 

A,  =  Aji 

Momento  de  la  viga  1 : 

=h  (d-d'j  ^A'sfy(ó-d') 

Momento  de  la  viga  2: 

M2  =  T2{d-^)  =  As2fy{d-j) 

A52  =  A  -  Asi  =  A  -  A, 

Sustituyendo  As2: 

M2  =  (As-A's}fy{d-j) 

Momento  nominal  total: 

=  M2 

M  =  A  fy  (d  -  d')  +  (A  -  A)  fy  (d  -  j)  (ecuación  1 ) 
El  valor  de  a  se  encuentra  por  equilibrio  en  la  fig.  (g): 
As2  fy  =  0.85  f'c  ab 
Puesto  que  Aj2  =  A  -  A 


(As  -  A's)  fy 

0.85  f'c  b 


(ecuación  2) 


Caso  2.  El  acero  de  compresión  no  fluye  (f,  <  fy) 

Por  triángulos  semejantes  de  la  fig.  (b): 

0.003 

Las  fuerzas  de  la  fig.  (c)  tienen  los  siguientes  valores: 


Cs  =  Es  e's  A's  =  0.003  Es 
Ce  =  0.85  f,  a  b 


-  ^  I  A's  (ecuación  3) 

(ecuación  4) 


T  =  A  fy 

Por  equilibrio  en  la  fig.  (c) 


Ce  +  Cs  =  T  =  A  fy  (ecuación  5) 

Sustituyendo  las  eouaclones  3  y  4  en  la  ecuación  5  y 
poniendo  a  oomo  inoógnita: 

(0.85  f'c  b)a2  +  (0.003£sA's  -  Asfy)a  -  (0.003  EsA'sM')  =  0 

(ecuación  6) 


Una  vez  despejado  el  valor  de  a  el  momento  nominal 
puede  obtenerse  tomando  momentos  de  Ce  y  C  da¬ 
dos  por  las  eouaclones  3  y  4,  oon  respecto  a  T: 

Mn  =  Ccid  -  0.5  a)  -I-  Cs  (of  -  d')  (ecuación  7) 


Figura  5.9  Momento  resistente  nominal  de  secciones  rectanguiaresdobiemente  armadas, 
de  acuerdo  con  ei  Regiamento  AGI  318-02. 
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Para  el  siguiente  tanteo  se  partió  de  la 
base  de  que  el  acero  de  tensión  también 
fluía,  ya  que  si  se  elevaba  el  eje  neutro,  la 
deformación  unitaria  del  acero  sería  aún 
mayor  que  en  el  primer  tanteo.  Conocida 
entonces  la  fuerza  de  tensión,  se  calculó  el 
valor  de  la  profundidad  del  eje  neutro  supo¬ 
niendo  que  todo  el  bloque  de  compresión 
quedaba  dentro  del  patín,  ya  que  la  fuerza 
de  compresión,  Q,  del  tanteo  anterior  era 
mayor  que  el  valor  de  T.  El  valor  de  c  obte¬ 
nido  de  esta  manera  resultó  de  4  cm,  con  lo 
cual  se  verificó  la  hipótesis  de  que  el  bloque 
quedaba  dentro  del  patín.  Cuando  el  eje 
neutro  cae  dentro  del  patín,  como  en  este 
caso,  el  comportamiento  de  la  sección  es 
igual  al  de  una  sección  rectangular  cuyo  an¬ 
cho  es  el  del  patín. 

También  puede  determinarse  el  momen¬ 
to  resistente  nominal  de  secciones!  mediante 
ecuaciones.  Es  necesario  distinguir  dos  casos, 
según  que  el  bloque  de  esfuerzos  de  compre¬ 
sión  caiga  totalmente  dentro  del  patín  o  que 
una  parte  caiga  dentro  del  alma.  En  la  figura 
5.1 0  se  muestra  el  procedimiento  a  seguir  y  se 
deducen  las  ecuaciones  correspondientes. 

&  supone  primero  que  el  bloque  de  es¬ 
fuerzos  de  compresión  cae  totalmente  den¬ 
tro  del  patín  y  se  calcula  su  profundidad  a 
partir  de  la  condición  de  equilibrio  de  fuer¬ 
zas  (véase  la  ecuación  /  de  la  figura  5.8).  Esto 
equivale  a  suponer  que  la  sección  funciona 
como  una  sección  rectangular  cuyo  ancho 
es  el  del  patín. 

Si  la  profundidad  del  bloque  de  esfuer¬ 
zos,  a,  resulta  menor  que  el  grosor  del  patín, 
tr  la  hipótesis  del  paso  anterior  era  correcta 
y  se  procede  a  calcular  el  momento  resisten¬ 
te  nominal  con  la  ecuación  deducida  en  la 
figura  5.8. 

Si,  por  el  contrario,  la  profundidad  del 
bloque  de  esfuerzos  resulta  mayor  que  el  gro¬ 
sor  del  patín,  la  hipótesis  no  era  correcta  y 
es  necesario  deducir  otras  ecuaciones.  Esta 
deducción  se  hace  en  el  paso  3  de  la  figura 
5.10.  El  procedimiento  consiste  en  dividir 


la  sección  T  completa,  mostrada  en  las  figu¬ 
ras  5.1  0(a)  y  (b),er\  dos  secciones:  la  de  las 
figuras  5.1  0  (c)  y  (d),  que  está  formada  por 
las  alas  del  patín  y  un  área  de  acero  Asp  ne¬ 
cesaria  para  equilibrar  la  fuerza  de  compresión 
correspondiente,  y  la  de  las  figuras  5.1  0  (e)  y 
(f),  formada  por  el  complemento  de  la  zona 
de  compresión  y  un  área  de  acero  /\sa  igual 
al  área  total,  A  menos  el  área  Agp.  Con  las 
ecuaciones  1  y  3  deducidas  en  la  figura  5.1  0 
pueden  calcularse  el  área  de  acero  Asp,  que 
corresponde  a  la  llamada  "viga  patín",  y  la 
profundidad  del  bloque  de  esfuerzos,  a,  de 
la  sección  completa.  Conocidos  estos  valo¬ 
res,  el  momento  resistente  nominal  se  puede 
calcular  con  la  ecuación  4  de  la  figura  5.1  0. 

Obsérvese  que  en  la  deducción  mostrada 
en  la  figura  5.1  0  se  supone  que  el  acero  de 
tensión  está  fluyendo,  ya  que  tanto  en  el  va¬ 
lor  de  Tp  de  la  figura  5.1  0  (d)  como  en  el  de 
Ta  de  la  figura  5.1 0  (f),  el  esfuerzo  en  el  acero 
es  fy.  Por  lo  tanto,  la  relación  de  acero  p de¬ 
be  ser  menor  que  la  relación  balanceada  pb- 
(Más  adelante,  en  la  figura  5.1  4,  se  determi¬ 
na  el  valor  de  para  secciones!.) 

Bn  la  última  parte  del  ejemplo  5.4  se  cal¬ 
cula  el  momento  resistente  nominal  por  el 
procedimiento  de  ecuaciones.  En  este  ejem¬ 
plo,  la  profundidad  del  bloque  de  esfuerzos 
de  compresión  resultó  menor  que  el  grosor  del 
patín,  por  lo  que  se  usó  la  ecuación  que  co¬ 
rresponde  a  secciones  rectangulares. 

En  el  ejemplo  5.5  se  resuelve  una  sección 
en  la  que  el  bloque  de  esfuerzos  de  compre¬ 
sión  cae  dentro  del  alma,  o  sea  la  sección  fun¬ 
ciona  realmente  como  sección!  Este  ejemplo 
está  resuelto  con  unidades  del  sistema  SI. 

SECCIONES!  SIMPLEMENTE  ARMADAS  - 
NTC-04 

En  el  ejemplo  5.6,  en  el  que  se  aplicaron  las 
NTC-04,  el  eje  neutro  quedó  debajo  del  le¬ 
cho  inferior  del  patín.  Al  igual  que  en  el  ejem¬ 
plo  5.4,  se  hizo  un  tanteo  inicial  en  el  cual 
resultó  que,  para  la  profundidad  ensayada. 
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el  acero  fluía  y  que  la  fuerza  de  compresión  del  eje  neutro  menor,  lo  que  automática- 

era  mayor  que  la  de  tensión.  Por  ello,  en  el  mente  garantiza  que  el  acero  fluye.  Puesto 

segundo  tanteo  se  supuso  una  profundidad  que  la  fuerza  de  compresión  desarrollada 


(a)  Viga  completa  fb;  Fuerzas  en  la  viga  completa 


0.85  f'^ 


(c)  Viga  patín 


(d)  Fuerzas  en  la  viga  patín 


(e)  Viga  alma 


0.85  f'^ 


(f)  Fuerzas, en  la  viga  alma 


Figura  5.10  Momento  resistente  nominal  de  secciones!  de  acuerdo  con  el  Reglamento  AGI  318-02. 

(Continúa  en  la  página  siguiente.) 
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1.  Cálculo  de  a  suponiendo  que  todo  el  bloque  de  esfuerzos  de  oompreslón  oae  dentro  del  patín 
C  =  T 

0.85  f'c  ba  =  A  fy 
_  Asfy 
^  ~  0.85  fe  b 

S  a  <  t,  se  oontlnúa  oon  el  paso  2 
S  a  >  t,  se  oontlnúa  oon  el  paso  3 


2.  &  oalcula  el  momento  resistente  nominal  oomo  si  se  tratase  de  una  sección  con  refuerzo  de  tensión  Únicamen¬ 
te  y  con  un  ancho  igual  al  del  patín  (figura  5.8) 

M  =  bd^  r,  ©  (1  -  0.59©) 
donde  w  =  — - 

f'c 

3.  A  oontlnuaclón  se  deducen  las  ecuaciones  oorrespondientes  a  este  oaso 
De  las  figuras  (c)  y  (d): 

Cp  =  Tp 

Cp  =  0.85  /'ct  (b-b') 

7p  =  fy 
de  donde: 


,  0.85  fVt  (b-b') 

Asp  =  , 

Y 

De  las  figuras  (e)  y  (f): 
Q  = 

Ca  =  0.85  f'c  b'a 

7a  =  A¡¿  fy 

de  donde: 

fieafy 
0.85  y'b' 

^sa  =  -  A¡p 

luego: 

(A;  -  A¡p)  fy 

a  = - 

0.85  J 


(ecuación  1) 


(ecuación  2) 


(ecuación  3) 


De  las  figuras  (d)  y  (f)\ 

Mn  =  Tp{d-^)  +  TAd-j-) 

fdn  -  A¡p  fy  (cf  -  — )  +  (A,  -  Asp)  fy{d-^  (ecuación  4) 

Calculando  Asp  con  la  ecuaolón  l  y  a  oon  la  ecuación  3,  puede  calcularse  el  momento  nominal  oon  la  ecuación  4. 


Figura  5.1 0  (continuación). 
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_ 


l)  =  1 .68  X  1  O*'  N 


Fuerza  (N) 
1.22  X  10'» 
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or  el  patín,  Q,  no  era  suficiente  para  equili- 
rar  la  tensión  proporcionada  por  el  acero, 
fue  necesario  considerar  una  contribución  de 
la  nervadura.  La  magnitud  de  esta  contribu¬ 
ción,  C2,  se  determinó  por  la  diferencia  entre 
f  y  Ci,  ya  que  7  =  C  y  C  =  Q  +C2.  Conocido 
el  valor  de  Q,  se  determinó  la  profundidad,  s, 
parte  de  la  nervadura  en  compresión.  El  mo¬ 
mento  resistente  se  calculó  tomando  momentos 
de  las  fuerzas  de  compresión  con  respecto  al 
centro  de  gravedad  del  acero. 

&i  la  parte  final  del  ejemplo  5.6  se  calcu¬ 
la  el  momento  resistente  por  el  procedimien¬ 
to  de  ecuaciones.  Nótese  que  las  ecuaciones 
1  y  3  de  la  figura  5.1  0  han  sido  modificadas 
para  adaptarlas  a  la  hipótesis  sobre  distribu¬ 
ción  de  esfuerzos  de  compresión  de  las  NIC 
(figura 5.7).  Como  en  el  caso  de  las  vigas  do¬ 
blemente  armadas,  la  modificación  consiste 
en  sustituir  f'c  por  f*c. 

SECCIONES  SIMÉTRICAS  DE  FORMA 
CUALQUIERA 

El  procedimiento  general  es  el  mismo  des¬ 
crito  anteriormente  y  se  ilustra  en  la  figura 


5.1 1 .  Consiste  en  obtener  por  tanteos  un  es¬ 
tado  de  deformaciones  tal,  que  la  sección 
esté  en  equilibrio  de  fuerzas  horizontales. 

Cuando  la  forma  de  la  zona  de  compre¬ 
sión  no  se  presta  a  una  determinación  senci¬ 
lla  de  sus  características  (área  y  centro  de 
gravedad),  conviene  dividirla  en  franjas  estre¬ 
chas  paralelas  al  eje  neutro,  como  se  muestra 
en  la  figura  5.1 1 .  fuerzas  de  compresión  y 
de  tensión  en  el  acero  se  calculan  de  la  mis¬ 
ma  manera  que  en  los  ejemplos  anteriores. 


5.4  Determinación  de  la  relación 
balanceada 

5.4.1  Secciones  rectangulares  simplemente 
armadas 

&  mencionó  anteriormente  que  la  resistencia 
a  flexión  de  secciones  rectangulares  simple¬ 
mente  armadas  puede  determinarse  fácilmen¬ 
te  por  medio  de  la  ecuación  de  la  figura  5.8 
o  por  medio  de  la  gráfica  del  Apéndice  A, 
siempre  que  la  sección  sea  subreforzada. 


(continuació. 


. iftí  líy .  . 
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M  4  Flexión  simple 


0.a5  t\  t  (b  -  b') 


o.fr)  X  160  X  a  X  70 

-1200 


1 8. 1  t  m’ 


(ecuación  laj 


í/\,  -  /\,,,)  fy 

0.8.')  h' 


(ecuación  .ía) 
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Sección  transversal 


e 


s 


Deformaciones 

unitarias 


C2  =  resultante  de  las  fuerzas 
correspondientes  a  las 
diversas  franjas 


Esfuerzos 


Fuerzas 


Figura  5.1  1  Flexión  en  secciones  simétricas  de  forma  cualquiera.  (HipótesisACI  318-02.) 


Conviene,  entonces,  disponer  de  un  medio 
sencillo  para  determinar  si  la  sección  es  sub¬ 
reforzada,  o  sea,  si  su  relación  de  refuerzo, 
p,  es  menor  que  la  relación  balanceada  pb- 
También  es  necesario  calcular  la  relación 
balanceada  para  fines  de  diseño,  yaque,  para 
asegurar  una  ductilidad  adecuada  y  reducir 
así  el  riesgo  de  fallas  frágiles,  los  reglamen¬ 
tos  de  construcción  especifican  usar  siempre 
relaciones  de  refuerzo  menores  que  la  ba¬ 
lanceada. 

Para  secciones  rectangulares  simplemen¬ 
te  armadas,  la  relación  balanceada  puede 
calcularse  con  la  ecuación 


obtiene  de  un  estado  de  deformaciones  uni¬ 
tarias  en  el  cual  se  alcanzan  simultáneamente 
la  deformación  de  aplastamiento  del  concre¬ 
to,  que  se  supone  igual  a  0.003,  y  la  defor¬ 
mación  de  fluencia  del  acero  de  refuerzo.  En 
la  figura  5.12  se  han  utilizado  las  hipótesis 
del  Reglamento  ACI  318-02  para  determinar 
el  bloque  equivalente  de  esfuerzos.  El  mismo 
procedimiento  puede  emplearse  usando  las 
hipótesis  de  otros  reglamentos.  Si  se  usan 
las  NTC,  el  valor  de  pb  es  el  siguiente: 


^  6 000 A 

fy  'fy+eooo 


(5.2) 


Pb  = 


A  O.QSf, 


6000 
6000 +  fy 


(5.1) 


Esta  ecuación  se  deduce  en  la  figura 
5.12.  Como  puede  verse  en  dicha  figura,  se 


Esta  ecuación  se  deduce  de  la  5.1,  si  se 
sustituye  f'c  por  f*c  y  se  toma  en  cuenta  que 
f''c  =  0.85  f*c. 

Hay  dos  enfoques  usados  en  los  regla¬ 
mentos  para  garantizar  que  las  vigas  sean 
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subreforzadas.  En  las  NTC  se  especifica  que 
la  relación  de  refuerzo,  p,  no  exceda  de  90 
por  ciento  de  la  relación  balanceada  p¿,  o 
de  75  por  ciento  si  el  elemento  en  cuestión 
forma  parte  de  sistemas  que  deban  resistir 
fuerzas  sísmicas.  En  el  Reglamento  ACI  se 
especifica  que  la  deformación  unitaria  del 
acero  más  cercano  a  la  cara  en  tensión  de  la 
viga,  £(,  figura  5.1  3,  no  sea  menor  que  0.004. 
Esta  deformación  unitaria  corresponde  a  una 
relación  de  refuerzo  ligeramente  inferior  a 
0.75  p¿. 


5.4.2  Secciones  rectangulares  doblemente 
armadas 

También  se  mencionó  al  deducir  las  ecuacio¬ 
nes  para  calcular  la  resistencia  de  secciones 
rectangulares  doblemente  armadas,  en  la  figura 
5.9,  que  dichas  ecuaciones  eran  válidas  siem¬ 
pre  que  fluyera  el  acero  de  tensión,  o  sea,  que 
la  relación  de  refuerzo  de  tensión,  p,  fuese  me¬ 
nor  que  la  relación  balanceada  p¿.  Igualmente 
para  fines  de  diseño  es  convenientedisponerde 
una  expresión  sencilla  para  el  cálculo  de  p¿. 


FVy  equilibrio: 

T=C 

Pbbd  fy  =  £))3i  c  0.85  fe 

Despejando  Pb  y  sustituyendo  c: 

(ecuación  S.I) 

r,  6000 +<; 

I  <■  1 

donde  A  =  \  1 .05 - ^  <0.85  (figura  5.5) 

'  1400  / 


Figura  5.12  Determinación  de  la  relación  balanceada,  p^,  de  secciones  rectangulares  simplemente 

armadas  (hipótesis  ACI  31 8-02). 
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La  deducción  de  las  ecuaciones  corres¬ 
pondientes  se  presenta  en  la  figura  5.14.  La 
ecuación  1  de  esta  figura  permite  calcular  la 
relación  balanceada  de  acero  de  tensión 
para  el  caso  en  que  no  fluye  el  acero  de  com¬ 
presión,  o  sea,  el  caso  2  de  la  figura  5.9.  La 
utilización  de  esta  ecuación  resulta  com¬ 
plicada  en  la  práctica,  porque  es  necesario 
determinar  previamente  el  valor  de  la  fuer¬ 
za  de  compresión  en  el  acero,  C¡,  y  para 
calcular  este  valor  se  requiere  obtener  el  de 
la  profundidad  del  bloque  de  compresión 
a  Resulta  entonces  más  conveniente,  si  ya 
se  conoce  el  valor  de  a,  determinar  el  valor 
de  gj  por  triángulos  semejantes  y  compa¬ 
rarlo  con  Ey  para  saber  si  fluye  el  acero  de 
tensión. 

Para  el  caso  en  que  fluya  el  acero  de 
compresión,  la  ecuación  se  simplifica  a 


clonar  una  determinada  relación  de  acero  de 
compresión  p'  y  calcular  la  relación  balancea¬ 
da  de  acero  de  tensión,  p^,  con  la  ecuación 
5.3.  Obsérvese  que  si  se  usa  una  relación  de 
acero  de  tensión,  p,  menor  que  p¿,  fluirá 
el  acero  de  tensión,  pero  no  necesariamente  el 
de  compresión,  por  lo  que  se  podría  estar  en 
el  caso  2  de  la  figura  5.9. 

La  ecuación  5.3  se  obtuvo  con  las  hipó¬ 
tesis  del  Reglamento  AGI  318-02.  Si  se  utili- 
lizan  las  NTC,  debe  sustituirse  el  término  0.85 
f'c  por  el  término  0.85  f*c-  Estas  sustitucio¬ 
nes  se  explican  por  comparación  de  las  figu¬ 
ras  5.6  y  5.7.  La  cifra  6000,  que  sale  del 
producto  Es£s,  y  por  lo  tanto  tiene  unidades 
de  kg/cm^,  debe  sustituirse  por  600  MPa  si 
se  usa  el  sistema  SI. 

5.4.3  Secciones  T 


iPb-p')^ 


0.85Af, 


6000  + i 


(5.3) 


Esta  ecuación  sí  se  usa  frecuentemente 
en  la  práctica  para  seleccionar  relaciones 
de  acero  que  aseguren  la  fluencia  del  acero  de 
tensión.  El  procedimiento  consiste  en  selec- 


Si  el  bloque  de  esfuerzos  de  compresión 
queda  totalmente  dentro  del  patín,  la  viga 
funciona  como  si  fuese  rectangular  con  un  an¬ 
cho  igual  al  del  patín,  según  se  ha  explicado 
anteriormente.  Por  lo  tanto,  la  relación  ba¬ 
lanceada  p¿,  se  determina  con  la  ecuación 
5.1  tomando  como  ancho  b  el  del  patín.  Si 
el  bloque  de  esfuerzos  de  compresión  cae 
dentro  del  alma,  la  relación  balanceada 


0.003 


dt 


Figura  5.1  3  Deformaciones  unitarias  en  una  viga  subreforzada. 
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Por  triángulos  semejantes: 

^  1  ' 

0.003 


c  =  d 


0.003  +  - 


f 


=  d 


0.003 


0.003  +  — ^ 

V  2x10V 


c  =  d(- 


6000 


l  6000  +  f, 


Por  equilibrio: 
T  =  Ce +  C¡ 


pb  bd  fy  =  bp^  c  0.85  f'c  +  p'  bd  f's 
Agrupando  y  sustituyendo  el  valor  de  c: 


Íp 

0.85  p,f\ 

6000 

fy 

^6000  +  /;  J 

(figura  5.5) 


y  Cs  se  calcula  con  la  ecuación  3  de  la  figura  5.9 

Si  fluye  el  acero  de  compresión,  f,  =  fj,  y  la 
ecuación  1  se  simplifica  a 


6000 

^6000  +  /;  y 


(ecuación  5.31 


(ecuación  1) 


Figura  5.14  Determinación  de  la  relación  balanceada,  p^,  de  secciones  rectangulares  doblemente 

armadas  (hipótesis  AGI  31 8-02). 
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puede  calcularse  con  la  siguiente  ecuación 
deducida  en  la  figura  5.1  5 

_0.85f'Jt(b-b')  p,(6000)] 

r,  t  6000+rJ 

Obsérvese  que  en  esta  ecuación  la  rela¬ 
ción  Pi^  está  definida  como  A¡/b'd,  o  sea  está 
calculada  a  partir  del  ancho  del  alma.  Para 
obtener  las  ecuaciones  correspondientes  a  las 
NTC  y  al  sistema  SI  deben  hacerse  las  mis¬ 
mas  modificaciones  señaladas  para  vigas 
doblemente  armadas. 

Para  secciones  T  y  doblemente  arma¬ 
das,  el  Reglamento  AGI  señala  que  se  debe 
cumplir  con  el  valor  mínimo  de  et  especifi¬ 
cado  para  secciones  simplemente  armadas, 
figura  5.13. 


5.5  Flexión  asimétrica 

&i  todos  los  casos  anteriores,  las  secciones 
transversales  son  simétricas  con  respecto  a  un 
eje  vertical  y  el  momento  flexionante  actúa 
en  un  plano  vertical  que  pasa  por  dicho  eje. 
Cuando  no  se  cumplen  estas  condiciones,  la 
flexión  es  asimétrica.  Pueden  considerarse 
dos  casos  de. flexión  asimétrica.  El  primero 
de  ellos  se  presenta  en  secciones  que  no 
tienen  ningún  eje  de  simetría.  El  otro,  más 
frecuente,  es  el  de  secciones  que  tienen  dos 
ejes  de  simetría,  pero  en  las  que  el  momen¬ 
to  flexionante  actúa  en  un  eje  distinto  de  di¬ 
chos  ejes. 

El  primer  caso  se  ilustra  en  la  figura  5.1  6. 
Pata  encontrar  la  resistencia  de  una  sección 
de  este  tipo,  puede  usarse  el  procedimiento  de 
tanteos  descrito  anteriormente.  Debido  a  la 
asimetría  de  la  sección,  es  necesario  verifi¬ 
car  en  cada  tanteo  que  la  resultante  de  fuer¬ 
zas  de  compresión  sea  igual  a  la  resultante 
de  fuerzas  de  tensión  y,  además,  que  ambas 
resultantes  queden  en  el  plano  de  flexión  o 
estén  contenidas  en  un  plano  paralelo  a  él. 


Cuando  las  fuerzas  de  compresión  y  tensión 
están  en  el  plano  de  flexión,  la  sección  no 
tiene  torsión;  en  cambio,  si  están  en  un  pla¬ 
no  paralelo  al  de  flexión,  la  sección  sí  tiene 
torsión.  Por  ejemplo,  en  la  figura  5.1  6,  que 
representa  esquemáticamente  un  tanteo  típi¬ 
co,  las  resultantes  de  compresión  y  de  tensión 
no  están  en  un  plano  paralelo  al  de  flexión. 
Por  lo  tanto,  generan  un  momento  interno 
alrededor  del  eje  determinado  por  la  inter¬ 
sección  del  plano  de  flexión  con  la  sección 
transversal,  que  no  está  equilibrado  con  un 
momento  externo  de  la  misma  magnitud.  Pa¬ 
ra  lograr  la  condición  de  equilibrio,  es  nece¬ 
sario  hacer  tanteos  en  los  que  se  varíe  tanto 
la  profundidad  como  la  inclinación  del  eje 
neutro.  Esto  hace  que  el  procedimiento  sea 
más  laborioso  que  en  el  caso  de  flexión  si¬ 
métrica. 

El  segundo  caso  se  ilustra  en  la  figura 
5.1  7.  Se  trata  de  obtener  el  momento  nomi¬ 
nal  resistente,  IV)  de  una  sección  con  dos 
ejes  de  simetría,  cuando  el  plano  de  flexión 
está  inclinado  con  respecto  a  dichos  ejes. 
(La  línea  N-N  en  la  figura  señala  la  intersec¬ 
ción  del  plano  de  flexión  con  la  sección 
transversal  de  la  viga.)  Para  esto  se  proyecta 
el  momento  Mn  (normal  a  la  línea  N-N)  sobre 
los  ejes  X  y  Y  de  simetría.  Después  se  supo¬ 
ne  una  posición  del  eje  neutro,  se  calculan 
los  valores  de  las  resultantes  de  compresión 
y  tensión  de  la  manera  ya  descrita  y  se  calcu¬ 
lan  también  los  momentos  de  dichas  resul¬ 
tantes  alrededor  de  los  ejes  X  y  Y.  Para  que 
se  satisfaga  el  equilibrio  de  la  sección,  las 
resultantes  de  compresión  y  de  tensión  de¬ 
ben  ser  iguales  entre  sí  y  además,  la  rela¬ 
ción  entre  los  momentos  de  las  resultantes 
alrededor  de  los  ejes  X  y  Y  debe  ser  igual  a 
la  relación  entre  las  proyecciones  del  mo¬ 
mento  M  alrededor  de  los  ejes  correspon¬ 
dientes.  Para  lograr  estas  dos  condiciones  de 
equilibrio  es  necesario  comúnmente  hacer  un 
gran  número  de  tanteos  variando  la  profun¬ 
didad  y  la  inclinación  del  eje  neutro.  (Nóte¬ 
se  que  en  flexión  asimétrica  el  eje  neutro,  en 
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Figura  5.16  Primer  caso  de  flexión  asimétrica. 


general,  no  es  perpendicular  al  plano  de  fle¬ 
xión.  Véase  al  respecto,  por  ejemplo,  el  inci¬ 
so  8.3  de  la  referencia  5.7.) 

Un  procedimiento  aproximado  más 
sencillo,  consiste  en  calcular  la  resistencia 
de  la  sección  alrededor  de  los  ejes  de  simetría 
X  y  Y  como  si  se  tratase  de  flexión  simétri¬ 
ca.  Estos  momentos  se  denominan  Y 
Mny,  respectivamente.  Después  se  obtiene 
una  relación  entre  los  momentos  internos 
Mx  y  My  con  la  siguiente  ecuación  propues¬ 
ta  en  la  referencia  5.4 


A  partir  de  esta  relación  entre  M  y  My, 
y  de  la  relación  entre  estos  momentos,  que 
se  establece  al  proyectar  el  momento  M  so¬ 
bre  los  ejes  X  y  Y  (figura  5.1  7),  se  pueden 
calcular  los  valores  de  M  y  y  el  valor  de 
M„  que  es  la  resistencia  a  flexión  asimétrica. 

Este  caso  se  conoce  con  el  nombre  de 
flexión  biaxialf  ya  que  es  equivalente  al  caso 
de  una  sección  sujeta  a  flexión  en  dos  pla¬ 
nos  perpendiculares  simultáneamente. 


5.6  Procedimiento  general  y 

comentarios  sobre  las  hipótesis 
simplificadoras  para  cálculos  de 
resistencias 

En  la  sección  5.3.2  se  indicó  que  los  regla¬ 
mentos  de  construcción  hacen  hipótesis  sim¬ 
plificadoras  con  respecto  a  la  distribución  de 
esfuerzos  en  la  zona  de  compresión  del  con¬ 
creto  y  el  valor  de  la  deformación  unitaria 
máxima  útil  del  concreto  para  fines  de  cálcu¬ 
lo  de  resistencia.  En  rigor,  la  resistencia  a  fle¬ 
xión  puede  determinarse  sin  necesidad  de 
recurrir  a  estas  hipótesis  si  se  conocen,  o  se 
pueden  suponer,  las  curvas  esfuerzo-defor¬ 
mación  del  concreto  y  del  acero.  La  deter¬ 
minación  de  la  resultante  de  los  esfuerzos  de 
compresión  en  el  concreto  y  de  su  posición, 
puede  hacerse  fácilmente  dividiendo  la  zo¬ 
na  de  compresión  en  franjas,  tal  como  se 
ilustra  en  el  ejemplo  que  se  expone  a  conti¬ 
nuación. 

En  la  figura  5.1  8  se  muestra  un  tanteo  tí¬ 
pico  para  una  sección  dada,  usando  las  cur¬ 
vas  esfuerzo-deformación  del  concreto  y  del 
acero  de  la  figura  5.1  9.  En  este  tanteo  se  su- 


122 


Flexión  simple 


N 


Figura  5.1  7  Segundo  caso  de  flexión  asimétrica  (flexión  biaxial). 


puso  una  deformación  unitaria  máxima  en 
compresión  de  0.003,  y  una  profundidad  del 
eje  neutro  de  24  cm  (figura  5.1  8  6).  La  zona 
de  compresión  se  dividió  en  seis  franjas  y  a 
partir  de  las  deformaciones  unitarias,  se  de¬ 
terminaron  los  esfuerzos  en  los  bordes  de 
cada  franja  (figura  5.1  8  c),  utilizando  la  curva 
esfuerzo-deformación  de  la  figura  5.1  9  a.  Por 
ejemplo,  el  esfuerzo  de  348  kg/cm^  corres¬ 
ponde  a  una  deformación  unitaria  de  0.0020 
en  esta  última  figura.  Las  fuerzas  de  la  figura 
5.1  8  c/ se  obtuvieron  multiplicando  los  esfuer¬ 
zos  promedio  en  cada  franja  por  el  peralte  de 
la  franja  y  por  el  ancho  de  la  sección.  En  es¬ 
te  tanteo,  la  fuerza  de  tensión  resultó  mucho 
menor  que  la  de  compresión,  por  lo  que  de¬ 
be  hacerse  otro  tanteo  subiendo  considera¬ 
blemente  el  eje  neutro.  Cuando  se  igualen 
ambas  fuerzas,  se  calculan  los  momentos  de 
todas  las  fuerzas  parciales  con  respecto  al 
eje  geométrico,  y  el  momento  que  se  obtie¬ 
ne  es  el  momento  flexionante  resistente  pa¬ 
ra  el  valor  supuesto  de  Cc- 

En  la  figura  5.20  se  muestra  una  curva 
con  los  valores  del  momento  flexionante 
resistente  para  distintos  valores  de  la 


deformación  unitaria  en  la  fibra  extrema  en 
compresión.  Puede  verse  en  esta  figura  que 
el  momento  flexionante  varía  muy  poco  pa¬ 
ra  un  intervalo  amplio  de  valores  de  e  Por 
esta  razón,  los  reglamentos  de  construcción 
suponen  un  valor  fijo  de  Scur  con  lo  cual 
se  obtiene  un  valor  del  momento  flexionan¬ 
te  suficientemente  preciso,  sin  necesidad 
de  hacer  varios  tanteos  con  distintos  valo¬ 
res  de  e 

El  procedimiento  general  descrito  en  esta 
sección  se  ha  empleado  también  para  estudiar 
la  influencia  de  la  forma  de  la  curva  esfuer¬ 
zo-deformación  del  concreto  sobre  la  resis¬ 
tencia  a  flexión.  Se  ha  podido  determinar 
que  la  resistenciavaría  muy  poco  siempre  que 
se  usen  formas  razonables  de  la  curva  es¬ 
fuerzo-deformación.  Esto  justifica  emplear 
distribuciones  sencillas,  como  los  bloques 
rectangulares  que  aceptan  los  reglamentos 
más  utilizados. 

El  procedimiento  general  implica  una  la¬ 
bor  numérica  considerable.  Sin  embargo,  re¬ 
sulta  relativamente  sencillo  elaborar  programas 
de  computadora,  e  inclusive  para  máquinas  de 
bolsillo  programables,  y  llevarlo  acabo. 
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Sección  Distribución  supuesta  Esfuerzos  Fuerzas 

transversai  de  deformaciones  (kg/cm^)  (ton) 

faj  unitarias  (ó;  (c)  (d) 


Figura  5.18  Determinación  de  acciones  internas  por  ei  procedimiento  generai  usando  ias  gráficas 

esfuerzo-deformación  de  ia  figura  5.1  9. 


b)  Acero 


e 


S 


Figura  5.19  Gráficas  esfuerzo-deformación  dei  concreto  y  dei  acero  usadas  en  ia  figura  5.1  8. 
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Deformación  unitaria  en  la  fibra  extrema  en  compresión  e 


Figura  5.20  Característica  acción-respuesta,  M  -  £c. 
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Ejercicios 

Nota:  en  los  ejercicios  5.1  a  5.8,  úsense  las  5.4  Calcular  la  resistencia  de  la  siguiente  sección  y 
hipótesis  simplificadoras  de  algún  reglamen-  determinar  en  qué  lechos  de  refuerzo  fluye  el 

to  de  construcción  a  elección  del  lector.  acero. 


5  1  Determinar  si  la  siguiente  sección  es  subreforzada 
o  sobrerreforzada: 


5.2  Calcular  la  resistencia  a  flexión  de  la  sección  del 
ejercicio  anterior.  Determinar  la  deformación  uni¬ 
taria  en  el  acero  en  el  momento  de  alcanzarla  re-  5.5  Calcular  la  resistencia  de  la  siguiente  sección: 
sistencla. 

5.3  Calcular  el  área  de  acero,  Asb,  de  la  siguiente 
sección,  correspondiente  a  la  condición  balan- 
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5.6  Calcular  la  resistencia  de  la  siguiente  sección 
(usual  en  algunos  tipos  de  pilotes)  y  determinar 
si  fluye  el  acero  de  tensión.  Resolver  el  proble¬ 
ma  para  dos  casos.  En  el  primero,  supóngase 
que  la  fibra  extrema  en  compresión  es  un  vérti¬ 
ce  del  triángulo  y  que  el  plano  de  flexión  es 
normal  a  la  base.  En  el  segundo,  supóngase  que 
la  fibra  extrema  en  compresión  es  una  base  del 
triángulo  y  que  el  plano  de  flexión  es  normal  a 
la  base. 


5.7  Calcular  la  resistencia  a  flexión  de  la  siguiente 
sección,  y  determinar  qué  barras  fluyen. 


I 


f'^  =  200  kg/cm2 
fy  =  4200  kg/cm^ 

A,  =  6  barras  del  No.  8 


5.8  Calcular  la  resistencia  a  flexión  de  la  siguiente 
sección  usando  la  ecuación  5.5. 


/ 


5.9  Utilizando  el  procedimiento  general  descrito  en 
la  sección  5.6,  calcule  el  momento  flexionante 
resistente  de  la  sección  mostrada  en  la  figura 
5.18,  cuando  la  deformación  unitaria  en  la  fibra 
extrema  en  compresión  es  de  0.004.  Utilice  las 
gráficas  esfuerzo-deformación  del  concreto  y  del 
acero  de  la  figura  5.1  9.  Compruebe  la  respuesta 
en  la  figura  5.20. 


CAPÍTULO  6 


Flexión  y  carga  axial 


6.1  Introducción.  /6.2  Comportamiento  y 
modos  de  falla  de  elementos  sujetos  a  fle- 
xocompresión.  /6.3  Cálculo  de  resistenciaV 
6.4  Elementos  con  dos  planos  de  simetría 
sujetos  a  carga  axial  y  flexión  en  un  plano 
cualquiera.  /6.5  Elementos  sin  planos  de 
simetría  sujetos  a  carga  axial  y  flexión  en 
un  plano  cualquiera.  /6.6  Flexotensión. 


6.1  Introducción 

Bt  este  capítulo  se  presentan  los  procedimien¬ 
tos  necesarios  para  determinar  la  resistencia 
de  elementos  de  concreto  reforzado  sujetos  a 
la  acción  de  carga  axial  y  momento  flexionan- 
te.  &  consideran  aquí  únicamente  elementos 
muy  cortos,  en  los  que  no  existen  problemas 
de  esbeltez.  &  supondrán  conocidas  la  geo¬ 
metría  del  elemento,  incluyendo  la  cantidad  y 


distribución  del  acero  de  refuerzo,  la  calidad 
del  concreto,  definida  por  una  cierta  resisten¬ 
cia  nominal  (f'c),  y  la  calidad  del  acero,  defi¬ 
nida  por  su  esfuerzo  de  fluencia  {fy). 

Considerando  el  problema  de  un  modo 
general,  se  puede  suponer  que  la  carga  axial, 
P,  y  el  momento  flexionante,  M,  varían  inde¬ 
pendientemente.  En  la  figura  6.1a  se  muestra 
una  representación  esquemática  de  un  ele¬ 
mento  bajo  la  acción  de  P  y  M,  y  en  la  figura 
6.1  b,  un  sistema  estáticamente  equivalente 
en  el  que  M  =  Pe.  Es  importante  señalar  que  en 
algunas  estructuras,  P  y  M  varían  en  la  misma 
proporción  en  una  sección  transversal  dada 
al  variar  las  condiciones  de  carga  externa. 
Esto  equivale  a  afirmar  que  la  excentricidad, 
e  permanece  constante.  Sin  embargo,  en  otros 
casos  P  y  M  pueden  variar  en  distinta  forma, 
y  entonces  e  no  es  constante. 

Un  elemento  puede  alcanzar  su  resis¬ 
tencia  bajo  innumerables  combinaciones  de 
carga  axial  y  momento  flexionante.  Estas 
combinaciones  varían  desde  una  carga  axial 
máxima,  Pq,  de  tensión  o  compresión,  y  un 
momento  nulo,  hasta  un  momento  Ni  auna¬ 
do  a  una  carga  axial  nula.  El  lugar  geométrico 
de  las  combinaciones  de  carga  axial  y  mo¬ 
mento  flexionante  con  las  que  un  elemento 
puede  alcanzar  su  resistencia,  se  representa 
gráficamente  por  medio  de  un  diagrama  de 
interacción.  La  figura  6.2  muestra  uno  típico 
para  una  sección  rectangular  con  refuerzo 


Figura  6.1  Elementos  equivalentes  sujetos  a  flexocompresión. 
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Figura  6.2  Diagrama  de  interacción  típico  para 
una  sección  rectangular. 

simétrico.  Cualquier  punto  en  la  curva  de 
trazo  continuo  representa  una  combinación 
de  momento  y  carga  axial  que  hace  que  el 
elemento  alcance  su  resistencia. 

Puede  observarse  que  si  únicamente  se 
aplicara  carga  axial  de  compresión,  el  valor 
máximo,  o  resistencia,  correspondería  al 
punto  Pqc-  De  igual  manera,  la  carga  axial 
máxima  de  tensión  sería  la  correspondiente 
a  Pot-  Si  la  sección  se  sujetara  sólo  a  momen¬ 
to  flexionante,  el  máximo  que  podría  apli¬ 
carse  sería  el  marcado  con  Mq.  Nótese  que 
el  máximo  momento  flexionante  que  la  sec¬ 
ción  es  capaz  de  resistir  no  es  el  que  corres¬ 
ponde  a  una  carga  axial  nula. 

Cuando  al  aumentar  la  carga  externa  el 
momento  y  la  carga  axial  crecen  en  la  mis¬ 


ma  proporción,  la  historia  de  carga  queda 
representada  por  una  recta  desde  el  origen, 
con  una  pendiente  igual  al  cociente  P/M  =  1/e. 
Para  las  combinaciones  de  carga  representa¬ 
das  por  la  recta  OA  de  la  figura  6.2,  la  resis¬ 
tencia  correspondería  a  la  combinación  lyi 
F?  En  la  figura  se  observa  también  que  para 
un  mismo  momento,  existen  dos  valo¬ 
res  de  carga  axial  que  hacen  que  la  sección 
alcance  su  resistencia.  Finalmente,  la  línea 
OC  representa  una  historia  de  carga  cual¬ 
quiera. 

El  diagrama  de  interacción  de  la  figura 
6.2  corresponde  a  un  elemento  definido  per¬ 
fectamente  en  su  geometría  y  materiales,  y 
representa  el  conjunto  de  valores  de  accio¬ 
nes  interiores  máximas  que  el  elemento  es 
capaz  de  soportar.  El  conocimiento  necesario 
para  llegar  a  esta  representación  se  ha  ido 
acumulando  de  investigaciones  experimen¬ 
tales  sobre  el  comportamiento  de  elementos 
de  concreto  reforzado  sujetos  a  flexión  y 
carga  axial.  Estos  estudios  abarcan  desde  en¬ 
sayes  en  vigas  simplemente  apoyadas  con 
cargas  concentradas  simétricas  hasta  ensa¬ 
yes  en  elementos  de  concreto  reforzado  su¬ 
jetos  a  compresión  axial  o  a  compresión 
excéntrica.  También  se  han  llevado  a  cabo 
algunos  estudios,  mucho  más  reducidos,  de 
elementos  sujetos  a  flexotensión.  Con  base 
en  esta  información,  ha  sido  posible  elabo¬ 
rar  teorías  apoyadas  en  hipótesis  razonables, 
por  medio  de  las  cuales  se  puede  predecir  la 
resistencia  de  un  elemento  con  un  grado  to¬ 
lerable  de  precisión.  Utilizando  cualquiera 
de  estas  teorías  se  pueden  obtener  diagra¬ 
mas  de  interacción,  como  el  mostrado  en  la 
figura  6.2. 

En  la  actualidad  se  puede  predecir  la  re¬ 
sistencia  de  un  elemento  de  concreto  refor¬ 
zado  sujeto  a  flexión  y  carga  axial  con  un 
error  no  mayor  del  25  por  ciento  de  la  capa¬ 
cidad  real  que  se  obtendrías!  dicho  elemento 
se  ensayase  hasta  la  falla.  En  casos  usuales,  con 
flexión  en  torno  a  uno  de  los  ejes  principa¬ 
les,  el  error  es  del  orden  del  10  por  ciento. 
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Esta  aproximación  es  satisfactoria  para  fines 
de  diseño  estructural. 

6.2  Comportamiento  y  modos  de 
falla  de  elementos  sujetos 
a  flexocompresión 

El  tipo  de  espécimen  usado  en  investigacio¬ 
nes  de  elementos  sujetos  a  flexocompresión 
es  semejante  al  que  aparece  en  la  figura  6.3, 
donde  se  indican  esquemáticamente  el  re¬ 
fuerzo  usual  y  una  posible  configuración  de 
agrietamiento.  Generalmente  la  carga  P  se 
aplica  a  una  excentricidad  constante.  Esto 
hace  que  toda  la  zona  prismática  del  espé¬ 
cimen  esté  sujeta  a  una  carga  axial  y  a  un 
momento  flexionante  que  crecen  en  la  misma 
proporción,  hasta  el  colapso. 

Existen  dos  modos  principales  de  falla 
de  elementos  sujetos  a  flexocompresión:  fa¬ 
lla  en  compresión  y  falla  en  tensión. 


Figura  6.3  Espécimen  para  ensaye  en 
flexocompresión  con  agrietamiento  típico. 


En  el  primer  caso  la  falla  se  produce  por 
aplastamiento  del  concreto.  El  acero  del  lado 
más  comprimido  fluye,  en  tanto  que  el  del 
lado  opuesto  no  fluye  en  tensión. 

El  segundo  modo  de  falla  se  produce 
cuando  el  acero  de  un  lado  fluye  en  tensión 
antes  de  que  se  produzca  el  aplastamiento 
del  concreto  en  el  lado  opuesto,  más  com¬ 
primido. 

El  tipo  de  falla  depende  esencialmente 
de  la  relación  entre  momento  y  carga  axial 
en  el  colapso.  En  el  diagrama  de  interacción 
mostrado  en  la  figura  6.2,  el  punto  D  separa 
la  zona  de  fallas  en  compresión  de  la  de  fa¬ 
llas  en  tensión;  recibe  el  nombre  de  punto 
de  falla  balanceada. 

Se  ha  observado  que  el  efecto  del  re¬ 
fuerzo  helicoidal  sobre  la  resistencia  dismi¬ 
nuye  apreciablemente  en  cuanto  la  carga 
axial  tiene  cierta  excentricidad,  aunque  la 
hélice  sigue  aumentando  la  ductilidad  del 
elemento. 

También  en  este  caso  cabe  notar  que  las 
mediciones  de  deformaciones  han  indicado 
que  éstas  varían  linealmente  a  lo  largo  del 
peralte,  es  decir,  las  secciones  transversales 
se  mantienen  planas  antes  y  después  de  la 
deformación. 


6.3  Cálculo  de  resistencia 

6.3. 1  Determinación  del  diagrama 
de  Interacción 

En  la  sección  6.1  se  dijo  que  un  diagrama  de 
interacción  es  la  representación  gráfica  del 
lugar  geométrico  de  las  combinaciones  de 
carga  axial  y  momento  flexionante  que  hacen 
que  un  elemento  alcance  su  resistencia.  Así, 
si  se  cuenta  con  el  diagrama  de  interacción 
de  un  elemento  dado,  se  conocen  todas  las 
combinaciones  de  carga  axial  y  momento 
que  puede  soportar. 

El  diagrama  de  interacción  de  un  ele¬ 
mento  puede  obtenerse  a  partir  de  las  hipó- 
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tesis  descritas  en  la  sección  5.3  para  el 
cálculo  de  la  resistencia  de  elementos  sujetos 
a  flexión  pura.  Pueden  usarse  las  hipótesis 
simplificadoras  sobre  la  forma  del  diagrama 
de  esfuerzos  de  compresión  en  el  concreto  y 
sobre  la  deformación  unitaria  máxima  útil 
de  concreto,  o  bien,  puede  aplicarse  el  pro¬ 
cedimiento  general  descrito  en  la  sección 
5.6.  El  primer  enfoque  se  ilustra  en  el  ejem¬ 
plo  6.1,  y  el  segundo  en  la  figura  6.4. 

El  diagrama  de  interacción  se  obtiene 
determinando  varios  puntos  que  lo  definan. 
El  procedimiento  para  encontrar  un  punto 
cualquiera  es,  esencialmente,  el  mismo  usado 
en  flexión  para  calcular  las  fuerzas  de  com¬ 
presión  y  de  tensión,  una  vez  supuesta  la 
profundidad  del  eje  neutro.  Sin  embargo,  no 
es  necesario  hacer  varios  tanteos  hasta  igua¬ 
lar  ambas  fuerzas,  ya  que  su  diferencia  re¬ 
presenta  la  fuerza  normal,  P,  y  el  momento 
con  respecto  al  eje  geométrico  representa  el 
momento  flexionante,  M,  que  corresponden 
al  estado  de  deformaciones  determinado  por 
la  profundidad  supuesta  del  eje  neutro.  Por  lo 
tanto,  para  cada  estado  de  deformaciones  se 
obtiene  un  valor  de  P  y  uno  de  M,  que  defi¬ 
nen  un  punto  del  diagrama  de  interacción. 

Los  diagramas  de  interacción  tienen  la 
forma  general  mostrada  en  la  figura  6.2.  & 
puede  definir  un  diagrama  en  forma  aproxi¬ 
mada  estimando  los  siguientes  puntos,  o 
puntos  cercanos  a  ellos: 

a)  El  punto  Pqc,  que  corresponde  a  car¬ 
ga  axial  de  compresión  pura,  para  el 
cual  se  supone  un  estado  de  defor¬ 
maciones  unitarias  de  compresión 
uniforme  (en  secciones  simétricas). 

b)  El  punto  D,  que  corresponde  a  la  fa¬ 
lla  balanceada,  para  el  cual  se  supone 
un  estado  de  deformaciones  unitarias 
definido  por  Ecu  en  la  fibra  extrema 
en  compresión  y  por  Ey  en  el  acero 
de  tensión.  Este  estado  de  deforma¬ 
ciones  es  el  que  se  tiene  cuando,  si¬ 
multáneamente,  el  concreto  alcanza 


su  deformación  máxima  útil  y  el  ace¬ 
ro  su  límite  de  fluencia. 

c)  El  punto  lyi  que  corresponde  a  mo¬ 
mento  sin  carga  axial,  para  el  cual  se 
supone  un  estado  de  deformaciones 
semejante  a  los  obtenidos  en  el  capí¬ 
tulo  5  para  cálculos  de  resistencia  a 
flexión. 

d)  Un  punto  adicional  entre  los  puntos 
Pqc  y  D,  y  otros  dos  puntos  entre  los 
puntos  D  y  M 

En  la  mayoría  de  los  casos,  estos  puntos 
son  suficientes  para  definir  con  precisión 
adecuada  el  diagrama  de  interacción.  En 
ocasiones  se  determinan  puntos  en  la  zona 
de  flexotensión.  La  determinación  de  estos 
puntos  se  trata  en  la  sección  6.6. 

El  procedimiento  con  hipótesis  simplifi¬ 
cadoras  se  ilustra  en  el  ejemplo  6.1,  en  el 
que  se  han  usado  las  hipótesis  simplificado- 
ras  del  Reglamento  AGI  318-02.  Se  trata  de 
calcular  el  diagrama  de  interacción  de  una 
sección  con  porcentajes  iguales  de  refuerzo 
de  compresión  y  de  tensión,  como  es  usual 
en  columnas.  La  sección  tiene  también  dos 
barras  a  medio  peralte  y  en  el  ejemplo  se  ha 
considerado  la  contribución  de  estas  barras. 

El  primer  punto  que  se  determina  es  el 
que  corresponde  a  compresión  sin  momento 
(punto  Pqc  de  la  figura  6.2).  Debido  a  que  la 
sección  es  simétrica,  el  estado  de  deforma¬ 
ciones  correspondiente  es  uniforme,  como 
se  muestra  en  el  diagrama  del  ejemplo.  Este 
caso  resulta  igual  al  de  una  columna  sujeta 
a  carga  axial  pura  (capítulo  4),  y  la  resisten¬ 
cia  puede  calcularse  con  la  ecuación  4.1,  la 
cual  expresa  que  la  resistencia  total  es  la  su¬ 
ma  de  las  contribuciones  del  concreto  y  del 
acero.  En  secciones  no  simétricas,  si  se  su¬ 
pone  un  estado  uniforme  de  deformaciones 
se  obtiene  también  un  momento,  por  lo  que 
el  punto  que  se  calcula  no  cae  sobre  el  eje 
de  ordenadas  del  diagrama  de  interacción. 
Sin  embargo,  tal  punto  resulta  útil,  ya  que 
por  lo  general  está  localizado  cerca  del  eje 
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de  ordenadas  y  sirve  para  determinar  gráfi¬ 
camente  la  intersección  del  diagrama  con  el 
eje.  A  continuación  se  calcula  en  el  ejemplo 
el  punto  correspondiente  a  la  falla  balancea¬ 
da  (punto  D  en  la  figura  6.2).  El  estado  de  de¬ 
formaciones  unitarias  se  fija  de  tal  manera 
que  la  deformación  en  la  fibra  extrema  en 
compresión  es  igual  a  la  deformación  máxi¬ 
ma  útil  del  concreto  (0.003  según  el  Regla¬ 
mento  ACI  318-02),  y  la  deformación  en  el 
acero  de  tensión  más  alejado  del  eje  neutro 
es  igual  a  la  deformación  de  fluencia  (0.0021 
para  acero  de  4200  kg/cm^  de  esfuerzo  de 
fluencia).  A  partir  del  diagrama  de  deforma¬ 
ciones  unitarias  se  calculan  las  deformaciones 
unitarias,  e  en  todos  los  lechos  de  refuerzo; 
después  se  calculan  los  esfuerzos  en  el 
acero,  que  son  iguales  al  esfuerzo  de  fluencia 
cuando  la  deformación  unitaria  es  mayor  que 
la  de  fluencia,  e  iguales  a  EsEs,  cuando  es  me¬ 
nor,  y  a  continuación  se  calculan  las  fuerzas 
en  los  distintos  lechos  de  acero,  Fg,  multipli¬ 
cando  las  áreas  de  acero  por  los  esfuerzos  co¬ 
rrespondientes.  Por  triángulos  semejantes  se 
calcula  la  profundidad  del  eje  neutro,  c,  y  a 
partir  de  ésta,  la  profundidad  del  bloque  equi¬ 
valente  (0.85c  en  este  caso)  y  la  fuerza  de 
compresión  en  el  concreto,  Q.  Pata  el  estado 
de  deformaciones  supuesto,  los  dos  lechos  su¬ 
periores  de  acero  trabajan  a  compresión,  y  el 
lecho  inferior  a  tensión.  La  suma  algebraica 
de  todas  las  fuerzas  que  actúan  en  la  sección, 
da  el  valor  de  la  fuerza  normal,  P,  que  resul¬ 
ta  de  compresión,  y  la  suma  de  momentos  al¬ 
rededor  del  eje  geométrico  es  el  momento 
flexionante  resistente,  M.  De  esta  manera  se 
obtiene  el  punto  de  falla  balanceada. 

A  continuación  se  calcula  un  punto  cer¬ 
cano  al  punto  M,  de  la  figura  6.2,  o  sea,  al 
de  momento  sin  carga  axial. 

Para  obtener  el  punto  M,  con  precisión, 
sería  necesario  hacer  varios  tanteos  hasta 
igualar  las  fuerzas  de  compresión  con  las  de 
tensión,  como  en  la  determinación  de  la  re¬ 
sistencia  a  flexión  (capítulos);  basta  con  ob¬ 
tener  un  punto  cercano.  En  el  caso  de  este 


punto  (punto  3),  se  fijó  la  profundidad  del 
eje  neutro,  y  por  triángulos  semejantes  se 
determinaron  las  deformaciones  unitarias  en 
todos  los  lechos  de  refuerzo.  Por  lo  demás,  el 
procedimiento  es  igual  al  del  punto  anterior. 
Con  la  profundidad  del  eje  neutro  supuesta, 
se  obtuvo  una  carga  axial  de  tensión  de  22.6 
ton,  la  cual  es  pequeña  comparada  con  la  de 
los  dos  puntos  anteriores.  Esto  significa  que 
el  punto  está  ligeramente  por  debajo  de  las 
abscisas.  Aun  cuando  la  carga  axial  hubiera 
resultado  de  magnitud  considerable,  el  pun¬ 
to  hubiese  servido  para  determinar  el  diagra¬ 
ma  de  interacción,  ya  que  todos  los  puntos 
calculados  de  la  manera  descrita  están  sobre 
dicho  diagrama. 

El  punto  4  se  calculó  para  tener  un  pun¬ 
to  intermedio  entre  el  punto  correspondiente 
a  compresión  pura  y  el  de  falla  balanceada. 
El  estado  de  deformaciones  supuesto  es  tal, 
que  en  el  lecho  inferior  de  acero  se  tiene 
una  deformación  nula.  Esto  simplifica  un 
poco  los  cálculos.  Por  lo  general,  el  diagra¬ 
ma  no  se  aparta  mucho  de  una  línea  recta  en 
la  zona  considerada,  y  con  un  solo  punto  es 
suficiente  para  definirlo.  Sin  embargo,  si  se 
desea  una  gran  precisión  o  si  se  observa  que 
el  diagrama  dista  mucho  de  ser  lineal,  pueden 
calcularse  más  puntos  en  esta  zona  supo¬ 
niendo  diagramas  de  deformaciones  unitarias 
intermedios  entre  los  dos  puntos  1  y  2.  Si  no 
se  necesita  una  gran  precisión,  los  puntos  de 
carga  axial  pura  y  de  falla  balanceada  pue¬ 
den  unirse  con  una  línea  recta. 

Para  definir  el  diagrama  entre  los  puntos 
de  falla  balanceada  y  de  flexión  pura,  en  el 
ejemplo  se  calcularon  otros  dos  puntos  su¬ 
poniendo  diagramas  de  deformaciones  unita¬ 
rias  intermedias.  En  esta  zona  del  diagrama 
es  necesario,  por  su  gran  curvatura,  calcular 
dos  puntos  como  mínimo  para  definirlo. 

Al  final  del  ejemplo  se  muestra  un  dia¬ 
grama  dibujado  a  escala  con  los  valores  ob¬ 
tenidos.  Con  este  diagrama  puede  conocerse 
la  resistencia  de  la  sección  para  cualquier 
combinación  de  Py  M.  Para  fines  de  ilustra- 
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ción,  al  final  del  ejemplo  6.1  se  muestra  la 
obtención  de  la  resistencia  de  la  columna 
cuando  la  carga  actúa  con  una  excentrici¬ 
dad  de  30  cm. 

La  carga  obtenida  de  esta  manera  es  la 
resistencia  nominal  de  la  columna  usada  en  el 
ejemplo,  Pn-  Para  obtener  la  carga  de  diseño, 
sería  necesario  multiplicar  la  carga  anterior 
por  el  factor  de  reducción  de  resistencia, 

El  Reglamento  ACI  318-02  especifica  valores 
de  (j)  que  dependen  del  tipo  de  falla.  Si  el 
elemento  falla  en  un  punto  del  diagrama  de 
interacción  que  corresponde  a  falla  por 
compresión,  o  sea,  por  arriba  del  punto  D  de 
la  figura  6.2,  el  valor  es  de  0.70  para  refuer¬ 
zo  helicoidal  y  0.65  para  otro  tipo  de  refuerzo. 
Si  el  miembro  falla  en  flexión  pura  o  cerca 
de  la  falla  en  flexión  pura,  el  valor  es  de 
0.90.  Para  fallas  comprendidas  entre  los 
puntos  anteriores,  se  interpola  linealmente. 
&i  la  figura  6.4  se  ilustran  estas  disposicio¬ 
nes.  Para  la  zona  de  falla  por  compresión,  el 
valor  de  la  deformación  unitaria  en  el  lecho 
de  acero  más  cercano  a  la  zona  de  tensión, 
Et  (ver  figura  5.1  3),  es  de  0.002,  que  corres¬ 
ponde  a  la  falla  balanceada.'  Se  considera 
que  el  miembro  falla  en  flexión  pura,  o  cer¬ 
ca  de  la  flexión  pura,  si  la  deformación  £(  es 
igual  o  mayor  a  0.005,  y  la  zona  de  transi¬ 
ción  es  la  correspondiente  a  falla  en  tensión 
del  diagrama  de  interacción,  o  sea,  entre  los 
puntos  Mo  y  D  de  la  figura  6.2.  En  la  figura 
6.4  se  muestran  las  ecuaciones  que  corres¬ 
ponden  a  la  interpolación  en  la  zona  de 
transición. 

El  procedimiento  descrito  anteriormente 
puede  aplicarse  a  secciones  de  otras  formas 
y  con  diferentes  hipótesis  simplificadoras. 


'El  valor  de  0.002  se  obtiene  en  unidades  inglesas  dividien¬ 
do  el  esfuerzo  de  fluencia  del  acero,  60,000  psi,  entre  el  mó¬ 
dulo  de  elasticidad  del  acero  de  30  x  10^  psi.  En  sistema 
métrico,  el  valor  es  de  0.0021 .  Los  valores  son  para  acero 
grado  60  en  unidades  inglesas  y  con  4200  kg/cm^  de  esfuer¬ 
zo  de  fluencia  en  sistema  métrico.  En  la  figura  6.4  se  ha  res¬ 
petado  el  valor  obtenido  con  unidades  inglesas. 


Figura  6.4  Valores  del  factor  de  reducción, 
en  la  transición  entre  fallas  por  compresión 
y  fallas  por  flexión. 

También  puede  aplicarse  definiendo  las  ca¬ 
racterísticas  geométricas  y  mecánicas  de  la 
sección  por  medio  de  literales,  lo  cual  tiene 
la  ventaja  de  que  se  obtienen  diagramas  adi¬ 
mensionales  que  sirven  para  cualquier  sección 
de  esas  características.  Esto  se  ha  hecho  tan¬ 
to  con  las  hipótesis  del  Reglamento  AGI  318- 
02  como  con  las  NTC-04  del  Reglamento  del 
Distrito  Federal,  para  obtener  diagramas  de 
interacción  de  uso  general.  En  el  Apéndice  C 
se  presentan  algunos  calculados  por  el  autor 
[6.2],  aplicando  las  hipótesis  del  Distrito  Fe¬ 
deral,  para  secciones  rectangulares  y  circula¬ 
res.  Estos  diagramas  cubren  la  mayoría  de 
las  secciones  que  se  encuentran  normal¬ 
mente  y  simplifican  de  manera  notable  el 
cálculo  de  resistencias  a  flexocompresión  y 
flexotensión.  Sólo  es  necesario  calcular  el 
diagrama  de  una  sección  dada  cuando  dicha 
sección  difiere  mucho  de  las  que  aparecen 
en  los  diagramas  adimensionales  disponi¬ 
bles  y  la  precisión  que  se  obtiene  interpo¬ 
lando  no  es  suficiente. 

En  la  referencia  6.1  se  proporcionan 
diagramas  de  interacción  adimensionales 
basados  en  las  hipótesis  del  Reglamento  ACI 
31 8-77,  que  son  semejantes  a  las  del  Regla¬ 
mento  AGI  31 8-02. 

La  obtención  de  diagramas  de  interac¬ 
ción  adimensionales  como  los  de  las  referen¬ 
cias  6.1  y  6.2  se  hace  normalmente  con  la 
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ayuda  de  computadoras.  Esto  permite  calcu¬ 
lar  fácilmente  un  gran  número  de  puntos  de 
cada  diagrama,  por  lo  que  éstos  quedan  per¬ 
fectamente  definidos. 

Otra  manera  de  resolver  el  problema 
con  ayuda  de  computadoras,  es  disponer  de 
un  programa  que  trace  el  diagrama  de  inter¬ 
acción  de  una  sección  definida.  Ahora  que 
se  dispone  de  equipos  de  buena  capacidad 
en  oficinas  y  hasta  en  el  hogar,  este  método 
resulta  más  ventajoso.  En  la  referencia  6.5  se 
presenta  un  programa  para  este  fin. 

El  cálculo  de  resistencias  utilizando  dia¬ 
gramas  de  interacción  adimensionales  se  ilus¬ 
tra  en  el  ejemplo  6.2.  &  trata  de  obtener  la 
carga  excéntrica,  f?  que  se  puede  aplicar  a 
la  columna  circular  mostrada,  lo  que  equivale 
a  aplicarle  una  carga  axial.  I?  y  un  momento 
flexionante,  Pye.  El  ejemplo  está  resuelto  con 
los  diagramas  adimensionales  del  Apéndice  C 
y  con  el  sistema  SI  de  unidades. 

En  primer  término  se  obtuvo  la  relación 
d/D,  que  resultó  0.75,  por  lo  que  se  debe  usar 
la  gráfica  C.17  que  corresponde  a  esta  rela¬ 
ción.  De  acuerdo  con  los  datos  del  problema, 
es  posible  conocer  los  valores  de  e/D,  y  de 
q.  Con  el  primero  se  puede  escoger  la  línea 
radial  correspondiente,  y  con  el  segundo,  el 
diagrama  de  interacción.  Pata  este  problema, 
el  valor  de  e/D  calculado  es  muy  cercano  a  la 
línea  radial  que  tiene  el  valor  0.60,  y  el  valor 
de  q  nos  indica  que  debemos  considerar  un  dia¬ 
grama  de  interacción  intermedio  entre  los  di¬ 
bujados  para  q  =  0.4  y  q  =  0.6,  más  cercano 
al  segundo  que  al  primero.  La  intersección  de 
la  radial  y  el  diagrama  de  interacción  define  un 
punto  cuya  ordenada,  K,  tiene  un  valor  de 
0.1  8.  A  partir  de  este  valor,  se  puede  calcular 
la  carga  Pu  como  se  muestra  en  el  ejemplo. 

Ya  que  en  el  ejemplo  se  han  usado  las 
NTC-04,  debe  incluirse,  en  el  cálculo  de  I? 
el  factor  de  reducción  F/?.  Las  NTC-04  seña¬ 
lan  que,  para  flexocompresión,  se  tomará  un 
valor  de  0.8  cuando  el  núcleo  esté  confina¬ 
do  por  un  zuncho  y  también  cuando  el  ele¬ 
mento  falle  en  tensión,  y  un  valor  de  0.7 


cuando  el  núcleo  no  esté  confinado  y  la  falla 
sea  en  compresión.  En  el  ejemplo,  la  falla  es 
en  compresión,  ya  que  la  interacción  de  la 
línea  radial  y  del  diagrama  de  interacción 
queda  situada  ligeramente  arriba  del  punto 
de  falla  balanceada  del  diagrama  de  interac¬ 
ción.  Por  esta  razón,  y  porque  no  se  especi¬ 
fica  el  zuncho,  se  tomó  F/?  =  0.7. 

6.3.2  Obtención  de  la  resistencia  por  tanteos 
utilizando  hipótesis  simplificadoras 

El  procedimiento  descrito  en  la  sección  ante¬ 
rior,  que  consiste  en  obtener  la  resistencia  a 
partir  del  diagramade  interacción,  es  apropia¬ 
do  cuando  se  va  a  determinar  la  resistencia  de 
una  sección  para  distintas  combinaciones  de  P 
y  M,  o  para  distintas  excentricidades  de  la  car¬ 
ga  aplicada.  Cuando  se  trata  de  calcular  la  re¬ 
sistencia  para  una  sola  combinación  de  P  y 
M,  resulta  más  conveniente  el  procedimiento 
de  tanteos  descrito  en  esta  sección. 

Este  procedimiento  consiste  en  calcular 
los  valores  de  P  y  de  M  para  una  configuración 
supuesta  de  deformaciones  unitarias,  de  la 
misma  manera  que  en  el  ejemplo  6.1 .  Se  de¬ 
termina  después  la  excentricidad,  e  =  M/P,  y 
se  compara  con  la  excentricidad  de  la  carga 
externa.  Si  coinciden  las  dos  excentricida¬ 
des,  el  problema  está  resuelto,  y  si  no  coinci¬ 
den,  se  hacen  otros  tanteos  cambiando  la 
configuración  de  deformaciones  unitarias 
hasta  lograr  la  coincidencia.  Se  ve  que  el 
procedimiento  es  básicamente  el  mismo  que 
el  usado  en  el  capítulo  5  para  calcular  la  re¬ 
sistencia  en  flexión.  La  diferencia  estriba  en 
que  para  flexión  se  procede  a  tantear  hasta 
que  C  sea  igual  a  T  (lo  cual  equivale  a  la  con¬ 
dición  P  =  0  y  e  =  oo),  mientras  que  para  fle¬ 
xocompresión  se  tantea  hasta  que  M/P  sea 
igual  a  la  excentricidad  buscada. 

En  el  ejemplo  6.3  se  ilustra  este  proce¬ 
dimiento  aplicado  a  una  sección  rectangular 
con  refuerzo  asimétrico.  El  ejemplo  se  ha  re¬ 
suelto  mediante  las  hipótesis  simplificadoras 
del  Reglamento  AGI  318-02.  En  el  primer  tan- 
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teo,  la  excentricidad  que  corresponde  a  los 
valores  obtenidos  de  las  acciones  internas  P 
y  M  es  de  31 .7  cm,  la  cual  difiere  de  la  excen¬ 
tricidad  de  la  carga,  que  es  de  40  cm,  como 
se  indica  en  los  datos  del  problema.  Para 
aumentar  la  excentricidad,  en  el  segundo 
tanteo  se  disminuyó  la  profundidad  del  eje 
neutro,  con  lo  que  la  excentricidad  resul¬ 
tante  coincidió  con  la  excentricidad  dada 
como  dato.  La  carga  que  puede  resistir  la 
sección,  por  consiguiente,  es  el  valor  de  Pp 
obtenido  en  el  segundo  tanteo,  o  sea  103.9 
ton.  La  carga  de  diseño  se  obtendría  multi¬ 
plicando  este  valor  de  Pp  por  el  factor  de  re¬ 
ducción  (a)De  acuerdo  con  las  ecuaciones  de 
la  figura  6.4,  para  este  caso  de  una  columna 
de  estribos,  ^  sería  igual  a  0.48  -I-  83  Ct 

^  =  0.48  -H  83  X  0.00375  =  0.79 


ya  que  la  deformación  unitaria  en  el  lecho 
de  acero  más  cercano  a  la  cara  de  tensión  es 
es2  =  0.00375. 

6.3.3  Procedimiento  generai 

En  las  secciones  anteriores  se  ha  indicado  la 
manera  de  obtener  las  acciones  internas  má¬ 
ximas  en  una  sección,  utilizando  hipótesis 
simplificadoras  referentes  a  la  deformación 
unitaria  máxima  útil  del  concreto  y  al  dia¬ 
grama  de  esfuerzos  de  compresión.  Es  posible 
emplear  también  el  procedimiento  general 
descrito  en  la  sección  5.6  para  el  caso  de 
flexión,  el  cual  es  aplicable  para  cualquier 
diagrama  esfuerzo-deformación  tanto  del 
concreto  como  del  acero. 

En  la  figura  6.5  se  ilustra  la  obtención  de 
los  valores  de  y  M  para  una  sección  deter- 


4,  =  3  barras  No.  8=15  cm^ 
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Figura  6.5  Evaluación  de  acciones  interiores. 
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minada  suponiendo  el  estado  de  deformacio¬ 
nes  unitarias  indicado  en  la  figura  6.56.  Las 
curvas  esfuerzo-deformación  del  concreto  y 
del  acero  son  las  de  la  figura  5.1  9  (capítulo 
5).  Aplicando  el  procedimiento  para  distin¬ 
tas  configuraciones  de  deformaciones  unita¬ 
rias,  se  obtuvo  el  diagrama  de  interacción  de 
la  figura  6.6. 

Debe  observarse  que,  para  obtener  los 
valores  correspondientes  a  las  resistencias, 
es  necesario  hacer  tanteos  variando  la  defor¬ 
mación  máxima  en  el  concreto,  pero  mante¬ 
niendo  la  excentricidad  constante,  hasta 
obtener  un  valor  máximo  de  M  tal  como  se 
hizo  en  la  sección  5.6  en  el  caso  de  flexión 
simple.  De  ahí  que  en  la  figura  6.6  los  dia¬ 
gramas  de  deformaciones  unitarias  corres¬ 
pondientes  a  los  distintos  puntos  del  diagrama 
de  interacción  mostrados,  tienen  diferentes 
valores  de  deformación  máxima  en  com¬ 
presión. 

6.4  Elementos  con  dos  planos 
de  simetría  sujetos  a  carga 
axial  y  flexión  en  un  plano 
cualquiera 

6.4.1  Solución  por  tanteos 

El  problema  consiste  en  encontrar  el  valor 
máximo  de  la  carga  axial  P  que  actúa  fuera 
de  los  planos  de  simetría,  a  distancias  q  y 
Sy  de  ellos.  Esta  condición  es  estáticamente 
equivalente  a  considerar  el  elemento  sujeto 
a  una  carga  axial  P  y  a  dos  momentos  flexio- 
nantes,  M  =  P^x  y  My  =  Rey. 

Para  un  elemento  de  geometría  y  excen¬ 
tricidades  dadas,  aplicando  las  hipótesis 
simplificadoras  o  el  procedimiento  básico  a 
partir  de  características  esfuerzo-deforma¬ 
ción,  por  tanteos  sucesivos  se  puede  obtener 
el  valor  máximo  de  la  carga  P  que  actúa  a 
las  excentricidades  dadas.  En  la  figura  6.7  se 
presenta  un  cálculo  típico  para  una  posición 


supuesta  del  eje  neutro  que,  junto  con  el  va¬ 
lor  de  So  =  0.003,  fija  la  distribución  de  de¬ 
formaciones  unitarias,  las  que  tienen  valores 
constantes  en  secciones  paralelas  al  eje 
neutro  supuesto.  En  este  ejemplo,  la  zona 
sujeta  a  compresión  tiene  forma  trapecial. 
Se  calculan  las  fuerzas,  los  brazos  y  los  mo¬ 
mentos  referidos  a  los  ejes  x  y  y.  Se  obtienen 
entonces  valores  de  P,  M  y  para  la  posi¬ 
ción  supuesta  del  eje  neutro.  Si  los  valores 
de  q  =  MyjP  y  =  My/P  coinciden  con  los 
dados,  el  problema  está  resuelto;  si  no,  debe 
cambiarse  la  posición  del  eje  neutro  y  re¬ 
petirse  el  proceso  hasta  que  se  obtengan 
excentricidades  que  coincidan  con  las  da¬ 
das.  El  cambio  en  la  posición  del  eje  neutro 
consistirá  en  general  en  una  traslación  y  una 
rotación. 

El  proceso  descrito  predice  satisfactoria¬ 
mente  la  resistencia,  pero  es  muy  laborioso. 
La  convergencia  es  lenta  debido  a  que  los 
valores  de  las  excentricidades  son  muy  sensi¬ 
bles  a  pequeñas  variaciones  en  la  posición  del 
eje  neutro.  Sin  embargo,  para  algunos  casos 
particulares,  se  han  desarrollado  diagramas 
de  interacción,  mediante  programas  para 
computadora  electrónica.  En  la  referencia  6.4 
se  presentan  diagramas  para  resolver  casos  de 
columnas  rectangulares  y  de  columnas  en  for¬ 
ma  de  cruz.  En  la  siguiente  sección  se  presen¬ 
ta  un  procedimiento  aproximado. 

6.4.2  Fórmula  de  Bresler 

Bresler  [6.3]  ha  desarrollado  una  expresión 
sumamente  simple  para  calcular  los  valores 
máximos  de  la  carga  de  compresión  que  ac¬ 
túa  a  excentricidades  q  y  en  secciones 
rectangulares  con  refuerzo  simétrico.  La  ex¬ 
presión  que  propone  es: 


normal  P  (ton) 
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donde 


6.4.3  Ecuación  de  la  superficie  de  falla 


=  carga  normal  máxima  que  actúa  a 
excentricidades  e  y 

Px  =  carga  normal  máxima  a  una  excen¬ 
tricidad  e  contenida  en  un  plano 
de  simetría  (ey  =  0); 

Py  =  carga  normal  máxima  a  una  excen¬ 
tricidad  ey  contenida  en  un  plano  de 
simetría  normal  al  anterior  (q  =  O),  y 

Pq  =  carga  axial  máxima  que  puede  re¬ 
sistir  el  elemento  (e  =  ey  =  0). 

Puede  verse  que  la  ecuación  6.1  reduce 
el  problema  a  una  combinación  de  soluciones 
más  simples:  dos  de  flexocompresión  en  un 
plano  de  simetría  y  una  de  compresión  axial. 

Para  elementos  simétricos,  con  una  carga 
normal  que  actúe  en  un  punto  cualquiera  del 
plano  de  la  sección  del  elemento,  el  lugar 
geométrico  de  los  valores  máximos  de  carga 
axial  que  el  elemento  es  capaz  de  resistir  es 
una  superficie  de  interacción  (figura  6.8)  cu¬ 
yas  trazas  con  los  planos  x  y  y  serán  los  dia¬ 
gramas  de  interacción  para  flexión  en  una 
dirección  que  se  han  mostrado  anteriormente. 

La  expresión  propuesta  por  Bresler  re¬ 
presenta  una  familia  de  planos  que  aproximan 
los  puntos  de  la  superficie  de  interacción. 
Esta  expresión  es  válida  para  valores  de  P„ 
mayores  que  0.1  Pq,  aproximadamente.  La 
ecuación  6.1  verifica  los  resultados  de  los 
ensayes  disponibles  dentro  de  20  por  ciento 
de  aproximación. 

En  la  figura  6.7  se  muestra  que,  para  la 
posición  del  eje  neutro  escogida,  la  carga 
axial  máxima  se  encuentra  a  e  =6.3  cm, 
ey  =  58  cm  y  vale  70.2  ton.  Como  ilustración 
de  la  aproximación  que  da  la  fórmula  de 
Bresler,  se  encontraron  los  valores  de  Px  =  295 
ton,  Py  =  78.5  ton  y  =  51 4  ton,  usando  los 
diagramas  de  interacción  de  la  referencia 
6.6,  utilizando  f,  =  238  kg/cm^  Y  fy  =  4000 
kg/cm^.  &  encontró  así  P„  =  70.5  ton,  valor 
que  coincide  con  el  calculado  con  el  proce¬ 
dimiento  general. 


Otro  enfoque  para  analizar  columnas  sujetas 
a  carga  axial  y  flexión  en  dos  planos  es  el 
propuesto  por  C.T.  Hsu  [6.5].  Consiste  en  re¬ 
presentar  la  superficie  de  interacción  de  la 
figura  6.8  por  la  ecuación: 


^Pn-Pnb] 

yPo  ~Pnb  J 


M„ 


V-5 


y^nbx  J 
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V-5 


ny 


\y^nby  J 


=  1.0 


(6.2) 


donde  (ver  figura  6.9): 


Pn 

IVI  Mny 

Po 

Pnb 


^nbx/  Mnby 


carga  axial  nominal  apli¬ 
cada 

momentos  nominales  apli¬ 
cados  alrededor  de  los  ejes 
X  y  y,  respectivamente 
resistencia  nominal  a  car¬ 
ga  axial 

resistencia  nominal  a  car¬ 
ga  axial  en  la  condición 
balanceada 

momentos  nominales  re¬ 
sistentes  alrededor  de  los 
ejes  X  y  y,  respectivamen¬ 
te,  en  la  condición  balan¬ 
ceada. 


Los  valores  de  Por  Pnbr  Mnbx  Y  ^nby  de¬ 
penden  de  las  propiedades  de  la  sección  y 
pueden  calcularse  como  ya  se  ha  visto  en 
este  capítulo.  Si  los  momentos  Mnx  y  Mny  se 
expresan  como  la  carga  axial  multiplicada 
por  las  excentricidades  correspondientes,  la 
única  incógnita  de  la  ecuación  6.2  resulta  la 
carga  axial  Pn,  la  cual  puede  encontrarse  re¬ 
solviendo  la  ecuación.  Aunque  la  incógnita 
queda  elevada  a  la  potencia  1 .5,  la  ecuación 
puede  resolverse  por  tanteos. 

La  ecuación  6.2  también  puede  usarse 
para  diagramas  de  interacción  con  flexión 
en  un  solo  plano  haciendo  nulos  los  térmi¬ 
nos  que  corresponden  al  eje  perpendicular. 


Figura  6.8  Superficie  de  interacción. 


Figura  6.9  Parámetros  que  definen  ia  ecuación  de  ia  superficie  de  faiia  [6.5]. 
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Se  han  comparado  los  resultados  obtenidos 
con  este  método  con  numerosos  ensayes  y  se 
ha  encontrado  una  excelente  correlación  [6.5]. 

6.5  Elementos  sin  planos  de 

simetría  sujetos  a  carga  axial  y 
flexión  en  un  plano  cualquiera 

En  este  caso  son  aplicables  tanto  el  procedi¬ 
miento  básico  como  las  hipótesis  simplifica- 
doras.  Aunque  es  muy  complicado  resolver 
este  tipo  de  problemas  en  una  forma  gene¬ 
ral,  es  posible  tratar  casos  particulares,  defi¬ 
nidos  en  geometría  y  refuerzo,  para  uno  o 
varios  planos  de  flexión.  Un  caso  interesan¬ 
te  es  el  de  columnas  en  forma  de  L,  las  cua¬ 
les  se  emplean  con  alguna  frecuencia  en  las 
esquinas  de  edificios.  Estas  columnas  vienen 
resueltas  en  la  referencia  6.4. 


6.6  Flexotensión 

Si  bien  no  es  frecuente  encontrar  elementos 
sujetos  a  flexotensión,  existen  algunas  estruc¬ 
turas,  por  ejemplo  algunos  depósitos,  cuyos 
elementos  están  sometidos  a  este  tipo  de  ac¬ 
ción.  La  información  experimental  sobre  fle¬ 
xotensión  es  muy  escasa,  aunque  se  ha 
encontrado  que  con  la  ecuación  6.2  se  obtie¬ 
nen  resultados  que  correlacionan  bien  con 
ensayes  disponibles  [6.5].  Sin  embargo,  es  po¬ 
sible  obtener  diagramas  de  interacción  en  la 
zona  de  flexotensión  usando  los  procedimien¬ 
tos  expuestos  anteriormente  para  flexocom- 
presión,  con  ciertos  efectos  particulares  que 
se  describen  con  detalle  a  continuación. 

Si  se  admiten  las  hipótesis  simplifica- 
doras  usuales,  y  se  considera  una  curva  es- 
fuerzo-deformación  elastoplástica  para  el 
acero,  se  puede  hacer  la  siguiente  descrip¬ 
ción  cualitativa  de  la  variación  de  las  con¬ 
diciones  de  deformación  de  un  elemento 


sujeto  a  una  carga  de  tensión  con  excentri¬ 
cidad  constante,  cuando  la  carga  varía  des¬ 
de  cero  hasta  llegar  a  un  valor  máximo.  Las 
etapas  de  deformación  se  muestran  en  la  fi¬ 
gura  6.1  0. 

Para  valores  pequeños  de  la  excentrici¬ 
dad  (figura  6.10a),  las  deformaciones  a  lo 
largo  de  la  sección  son  todas  de  tensión. 
Una  vez  que  el  concreto  se  agrieta  a  defor¬ 
maciones  del  orden  de  0.0001,  la  tensión 
externa  es  resistida  únicamente  por  el  acero 
de  refuerzo.  Este  estado  se  representa  por  la 
distribución  de  deformaciones  1  de  la  figura 
6.1  Oa.  AI  aumentar  la  carga,  manteniendo  la 
excentricidad  constante,  las  tensiones  en  los 
dos  lechos  de  acero  aumentan  proporcional¬ 
mente,  hasta  que  el  acero  del  lado  de  la  car¬ 
ga  alcanza  su  deformación  de  fluencia 
(distribución  2).  Puesto  que  la  excentricidad 
es  fija,  al  no  aumentar  la  tensión  en  el  acero 
que  fluye,  la  tensión  en  el  acero  de  otro  le¬ 
cho  permanece  constante.  Es  decir,  la  línea 
que  representa  la  distribución  de  deforma¬ 
ciones  gira  en  torno  al  punto  A,  localizado 
en  el  acero  menos  deformado.  Esta  etapa 
continúa  hasta  que  la  deformación  en  la  fi¬ 
bra  superior  es  nula  (distribución  3).  Entre 
los  estados  2  y  3,  la  carga  externa  no  au¬ 
menta.  Más  allá  del  estado  3  se  producen  es¬ 
fuerzos  de  compresión  en  la  cara  opuesta  a 
la  carga  y  se  incrementa  el  esfuerzo  en  el 
acero  de  dicha  cara.  El  incremento  en  ten¬ 
sión  en  este  acero  debe  ser  mayor  que  la 
compresión  resultante  en  el  concreto  para 
que  la  tensión  total  aumente.  El  valor  máximo 
de  la  carga  se  producirá  cuando  la  deforma¬ 
ción  en  el  concreto  alcance  su  valor  máxi¬ 
mo,  Ecu-  Esta  condición  se  representa  por  la 
distribución  4  de  la  figura  6.10a.  El  incre¬ 
mento  de  carga  entre  los  estados  3  y  4  ge¬ 
neralmente  es  pequeño. 

La  figura  6.1  Ob  muestra  las  distintas  dis¬ 
tribuciones  de  deformaciones  resultantes  al 
incrementar  el  valor  de  la  carga,  para  cargas 
de  tensión  con  excentricidades  relativamente 
grandes.  Para  una  carga  pequeña  (distribu- 
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Figura  6.10  Condiciones  de  deformación  unitaria  en  flexotensión  en  elementos  sujetos 
a  carga  creciente  con  excentricidad  constante. 


ción  1)  se  presentan  deformaciones  de  ten¬ 
sión  en  el  lado  de  la  carga,  y  de  compresión 
en  el  lado  opuesto.  Al  aumentar  la  carga, 
manteniendo  la  excentricidad  constante,  las 
fuerzas  de  compresión  y  de  tensión  resultan¬ 


tes  deben  aumentar  proporcionalmente.  La 
diferencia  entre  estas  dos  fuerzas  es  peque¬ 
ña,  ya  que  se  trata  de  excentricidades  gran¬ 
des.  Durante  este  proceso  el  eje  neutro  tiende 
a  moverse  hacia  la  cara  en  compresión.  & 
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llega  así  a  la  distribución  de  deformaciones 
2,  en  que  el  acero  del  lado  de  tensión  alcan¬ 
za  su  esfuerzo  de  fluencia.  Al  aumentar  la 
deformación,  puesto  que  la  tensión  de  dicho 
acero  permanece  constante,  el  incremento 
en  la  tensión  total  se  debe  a  una  disminu¬ 
ción  en  la  compresión  total  de  la  sección. 
Para  que  el  incremento  del  momento  sea 
proporcional  al  de  la  tensión,  es'  necesario 
que  la  distribución  de  deformaciones  cam¬ 
bie,  como  se  muestra  en  el  estado  3  de  la  fi¬ 
gura  6.100.  Este  proceso  prosigue  hasta  el 
punto  en  que  se  alcanza  la  deformación  má¬ 
xima  útil  en  compresión  del  concreto  (distri¬ 
bución  4). 

En  la  figura  6.10c  se  presenta  un  dia¬ 
grama  típico  de  interacción  para  la  zona  de 
flexotensión.  &  indican  en  éi  los  puntos  co¬ 
rrespondientes  a  las  distintas  distribuciones 
de  deformaciones  que  se  han  mencionado 
arriba. 

Si  el  acero  del  lado  opuesto  a  la  carga 
está  muy  cerca  de  la  superficie  (lo  que  ocurre 
por  relaciones  pequeñas  de  recubrimiento  a 
peralte),  prácticamente  no  hay  diferencia  en¬ 
tre  los  valores  de  P  que  se  obtienen  de  los 
estados  2,  3  y  4.  Por  el  contrario,  si  la  rela¬ 
ción  recubrimiento-peralte  es  grande,  puede 
haber  diferencias  del  orden  del  diez  por 
ciento  entre  las  tensiones  correspondientes  a 
los  estados  2  y  4. 

La  descripción  anterior  es  simplista,  pe¬ 
ro  de  ella  se  concluye  que  las  hipótesis  sim- 
plificadoras  son  aplicables  hasta  un  estado 
de  tensión  pura.  En  este  caso,  la  tensión  má¬ 
xima  que  se  puede  desarrollar  es  la  que  re¬ 
siste  el  acero,  P  =  Agfy,  ya  que  el  concreto  no 
resiste  las  deformaciones  correspondientes. 

De  acuerdo  con  la  descripción  anterior, 
la  resistencia  en  flexotensión  se  alcanza  cuan¬ 
do  el  concreto  se  aplasta  en  compresión  en 
un  lado,  al  mismo  tiempo  que  las  deforma¬ 
ciones  en  tensión  en  el  lado  opuesto  son 
considerables.  La  posibilidad  de  una  fractu¬ 
ra  del  acero  a  una  carga  menor  es  pequeña, 
ya  que  la  deformación  de  fractura  del  acero 


es  del  orden  de  30  a  1 00  veces  la  deforma¬ 
ción  máxima  de  compresión  del  concreto, 
para  aceros  torcidos  en  frío  y  aceros  lamina¬ 
dos  ordinarios,  respectivamente. 

En  estos  cálculos  se  desprecia  general¬ 
mente  el  endurecimiento  debido  a  la  defor¬ 
mación  del  acero  de  refuerzo.  De  tomarse 
en  cuenta,  cambiarían  ligeramente  los  valo¬ 
res  correspondientes  de  P  y  M,  pero  al  des¬ 
preciarlos  se  obtienen  resultados  del  lado  de 
la  seguridad. 

En  resumen,  aplicando  rigurosamente 
las  hipótesis  simplificadoras  se  puede  trazar 
fácilmente  el  diagrama  de  interacción,  ha¬ 
ciendo  variar  el  valor  de  la  carga  normal 
desde  un  máximo  en  compresión  hasta  un 
máximo  en  tensión.  A  modo  de  ejemplo  se 
ha  hecho  esto  para  una  sección  con  igual 
área  de  acero  en  dos  caras  opuestas,  utili¬ 
zando  las  hipótesis  AGI.  El  diagrama  de  in¬ 
teracción  correspondiente  se  muestra  en  la 
figura  6.1 1,  donde  se  consignan  también  los 
datos  de  la  sección.  El  diagrama  se  trazó  ob¬ 
teniendo  parejas  de  valores  (M,  P)  para  dis¬ 
tintas  distribuciones  de  deformaciones 
unitarias. 

Las  líneas  que  representan  estos  estados 
de  deformación  giran  todas  alrededor  del 
punto  sobre  la  fibra  superior  en  la  cara  de 
compresión  que  corresponde  a  una  defor¬ 
mación  máxima  de  compresión  del  concre¬ 
to,  Ecu  =  0.003.  &  puede  observar  que  el 
diagrama  de  interacción  en  la  zona  de  flexo¬ 
tensión  sigue  lógica  y  continuamente  el  trazo 
f^ara  flexocompresión,  hasta  llegar  a  un  va¬ 
lor  igual  aAgfy  para  el  caso  de  tensión  pura. 

El  diagrama  de  la  figura  6.1 1  representa 
entonces  el  lugar  geométrico  de  los  valores 
máximos  de  carga  normal  que  puede  ser 
aplicada  a  una  sección  simétrica  cuando  la 
excentricidad  de  la  carga  con  respecto  al 
centroide  geométrico  de  la  sección  varía 
desde  cero  (punto  1 ),  hasta  infinito  (punto  3) 
para  una  carga  de  compresión,  y  desde  infi¬ 
nito  nuevamente  hasta  una  excentricidad 
nula  (punto  5),  para  una  carga  de  tensión. 
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f'^  =  280  kg/cm2 


Figura  6.1 1  Diagrama  de  interacción  para  una  sección  simétrica  (hipótesis  ACi). 
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Ejercicios 


6-1  utilizando  el  diagrama  de  interacción  del  ejem¬ 
plo  6.1,  calcular  la  carga  que  puede  resistir  la 
sección  mostrada  para  excentricidades  de  60  cm 
y  de  5  cm.  Calcular  también  el  momento  que 


puede  resistir  la  sección  bajo  una  carga  axial  de 
250  ton. 

6.2  Determinar,  por  el  procedimiento  de  tanteos  y 
usando  hipótesis  simplificadoras,  la  resistencia 
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de  la  siguiente  sección  para  una  excentricidad 
de  20  cm  hacia  la  cara  con  dos  barras. 


6.3  Determinar  el  memento  que  puede  resistir  la  si¬ 
guiente  sección  per  el  procedimiente  de  tanteos, 
usando  las  hipótesis  AGI  o  Distrito  Federal.  Veri¬ 
ficar  el  resultado  obtenido  con  las  gráficas  del 
Apéndice  C. 


6.5  Calcular  los  momentos  de  diseñe  de  la  siguiente 
sección  en  cada  une  de  los  dos  planos  principa¬ 
les  de  flexión  cuande  está  sometida  a  una  carga 
axial  Última,  Pn  =  300  ton. 


f'c  =  250  kg/cm2 
fy  =  4200  kg/cm2 
A  =  16  barras  del  No.  6 


6.6  Calcular  la  resistencia  de  diseñe  de  la  siguiente 
sección  usando  la  fórmula  de  Bresler  y  la  ecua¬ 
ción  de  la  superficie  de  falla. 


Plano  de 

f'c  =  200  kg/cm^ 

fy  =  4200  kg/cm^ 
A  =10  barras 

del  No.  8 

Pn  =  300  ton 


6.4  Calcular  la  carga  axial  que  puede  resistir  la  si¬ 
guiente  sección,  usando  las  gráficas  del  Apéndi¬ 
ce  C  con  las  hipótesis  AGI,  si  está  sometida  a  un 
memento  de  2  ton-m. 


f'c  =  300  kg/cm^ 

fy  =  4200  kg/cm2 

A,  =  1 0  barras  del  No.  1 0 
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6.7  Obtener  un  diagrama  de  interacción  en  flexo- 
compresión  de  ia  siguiente  sección  usando  hipó¬ 
tesis  simplificadoras. 


Aii  =  4  barras  dei  No.  1 0 
As2  =  2  barras  dei  No.  1 0 
/Aj3  =  6  barras  dei  No.  1 0 
f'c  =  350  kg/cm^ 
fy  =  4200  kg/cm2 


CAPÍTULO  7 

Elementos  sujetos  a 
fuerza  cortante 

7.1  Introducción.  17.2  Comportamiento  y 
modos  de  faiia.  17.3  Mecanismos  de  faiia 
por  cortante.  17.4  Efectos  de  ias  variabies 
en  ia  carga  de  agrietamiento.  17.5  Efectos 
de  ias  variabies  sobre  ia  resistencia.  17.6 
Expresiones  para  evaiuar  la  resistencia  a 
efectos  de  fuerza  cortante.  17.7  Ejempios. 


7.1  Introducción 

Bn  el  capítulo  1  se  indicó  que  para  estable¬ 
cer  un  procedimiento  razonable  para  el  di- 
mensionamiento  de  estructuras  de  concreto, 
es  necesario  disponer  de  medios  para  deter¬ 
minar  con  un  grado  de  precisión  satisfacto¬ 
rio  la  resistencia  de  elementos  sujetos  a 
cualesquiera  combinaciones  de  momento 
flexionante,  carga  axial,  fuerza  cortante  y 
momento  torsionante.  El  problema  plantea¬ 
do  en  su  forma  general  no  es  fácil  de  tratar, 
dado  el  estado  actual  de  nuestros  conoci¬ 
mientos,  por  lo  que  comúnmente  se  intenta 
resolverlo  considerando  combinaciones  par¬ 
ciales  a  ciertas  acciones.  Así,  por  ejemplo, 
en  el  capítulo  6  se  establecieron  procedi¬ 
mientos  para  predecir  la  resistencia  de  elemen¬ 
tos  sujetos  a  combinaciones  de  carga  axial  y 
momento  flexionante,  haciendo  caso  omiso 
de  los  efectos  de  la  fuerza  cortante  y  del  mo¬ 
mento  torsionante.  En  este  capítulo  se  estu¬ 
diará  el  efecto  de  la  fuerza  cortante  sobre 
elementos  de  concreto  reforzado,  cuando 


éstos  están  sometidos  simultáneamente  a 
momento  flexionante,  como  ocurre  en  el  ca¬ 
so  general,  y  también  cuando,  además,  existe 
carga  axial.  Sin  embargo,  no  se  considerará 
por  ahora  el  efecto  de  la  torsión. 

Para  visualizar  el  efecto  de  la  fuerza 
cortante  es  útil  recordar  algunos  conceptos 
elementales  de  la  mecánica  de  los  materia¬ 
les,  ya  que,  a  niveles  de  carga  bajos  y  antes 
de  la  aparición  de  las  grietas,  el  comporta¬ 
miento  del  concreto  reforzado  se  asemeja  al 
de  un  material  homogéneo  y  elástico.  El  es¬ 
tudio  se  limitará  al  caso  de  elementos  en 
que  el  estado  de  esfuerzos  puede  suponerse 
como  un  estado  de  esfuerzos  plano. 

Bi  un  punto  cualquiera  de  un  elemento 
sujeto  a  este  tipo  de  esfuerzos,  los  esfuerzos 
normales  y  tangenciales  correspondientes  a 
los  distintos  planos  que  pueden  pasarse  por  el 
punto  varían  en  magnitud,  al  cambiar  la 
orientación  del  plano  de  referencia.  El  estado 
de  esfuerzos  en  un  punto  queda  definido 
cuando  se  conocen  los  esfuerzos  normales  y 
tangenciales  según  dos  planos  perpendicula¬ 
res  cualesquiera.  Aquellos  planos  en  que  sólo 
existen  esfuerzos  normales  se  llaman  planos 
principales  y  son  perpendicularesentre  sí.  Los 
esfuerzos  en  estos  planos  reciben  el  nombre 
de  esfuerzos  principales  y  tienen  la  propiedad 
de  ser  los  esfuerzos  máximo  o  mínimo  que 
pueden  existir  en  el  punto. 

Considérese  una  viga  elástica  sujeta  a 
un  sistemada  cargas  concentradas,  tal  como  se 
muestra  en  la  figura  7.1 .  En  las  regiones  pró¬ 
ximas  a  un  apoyo  o  a  una  carga  concentrada, 
la  viga  se  encuentra  sometida  a  esfuerzos 
tangenciales  v  y  a  esfuerzos  normales  fx  y 
definidos  en  direcciones  paralelas  y  perpen¬ 
diculares,  respectivamente,  al  eje  del  ele¬ 
mento.  Los  esfuerzos  fy  se  deben  a  efectos 
locales  de  las  reacciones  o  de  las  cargas,  y  se 
desprecian  en  regiones  alejadas  de  éstas.  Los 
esfuerzos  normales  longitudinales,  fx,  pue¬ 
den  evaluarse  dentro  del  rango  elástico  del 
elemento  mediante  la  fórmula  fx  =  My/I, 
donde  M  es  el  momento  flexionante  que  ac- 
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Figura  7.1  Distribución  de  esfuerzos  en  una  sección  de  una  viga. 


túa  en  la  sección  considerada,  y  es  la  distan¬ 
cia  desde  el  eje  neutro  al  nivel  considerado, 
e  /  es  el  momento  de  inercia  de  la  sección 
transversal  del  elemento.  En  la  figura  7.1  se 
muestra  una  distribución  lineal  típica  de  es¬ 
fuerzos  normales  longitudinales. 

La  distribución  elástica  de  esfuerzos 
tangenciales,  v,  se  calcula  con  la  expresión 
V  =  VQ/tb,  donde  Ves  la  fuerza  cortante  en  la 
sección,  Q  es  el  momento  estático  con  res¬ 
pecto  al  eje  neutro  del  área  de  la  sección  si¬ 
tuada  arriba  del  nivel  considerado,  /  es  el 
momento  de  inercia,  y  b  es  el  ancho  de  la 
sección  al  nivel  considerado.  Si  la  sección 
es  rectangular,  esta  expresión  conduce  a  una 
distribución  parabólica,  con  un  valor  máxi¬ 
mo  a  la  altura  del  eje  neutro  igual  a  3  V/2bh. 
Esta  distribución  se  muestra  también  en  la 
misma  figura. 


Cuando  los  esfuerzos  fy  no  existen,  o  se 
desprecian,  los  esfuerzos  principales,  ft,  se  pue¬ 
den  calcular  a  partir  de  los  esfuerzos  tangencia¬ 
les,  V,  y  normales,  fx,  mediante  la  expresión 


En  esta  expresión,  los  esfuerzos  fx  y  ft 
son  positivos  cuando  son  de  tensión.  El  sig¬ 
no  positivo  corresponde  al  esfuerzo  principal 
máximo,  que  es  el  que  interesa  principalmen¬ 
te  en  el  caso  de  elementos  de  concreto,  en 
tanto  que  el  negativo  corresponde  al  esfuer¬ 
zo  principal  mínimo.  En  lo  sucesivo  se  traba¬ 
jará  exclusivamente  con  el  esfuerzo  principal 
máximo  (o  de  tensión).  La  inclinación  del 
plano  correspondiente  al  esfuerzo  principal 
máximo  se  obtiene  mediante  la  expresión 
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(an  2d  =  2v/fxr  donde  0  es  el  ángulo  forma¬ 
do  por  el  esfuerzo  principal  máximo  con  el 
eje  de  la  pieza.  Es  fácil  comprobar  que  en  los 
puntos  en  que  existe  únicamente  esfuerzo 
cortante,  el  esfuerzo  principal  máximo  es 
igual  a  V,  y  tiene  una  inclinación  de  45°  con 
respecto  al  eje  horizontal.  Igualmente  es 
claro  que  el  esfuerzo  principal  de  tensión  es 
nulo  en  la  fibra  superior,  e  igual  al  esfuerzo 
normal  en  la  fibra  inferior.  En  general,  en  la 
zona  de  compresión,  el  esfuerzo  normal,  fx, 
reduce  el  valor  del  esfuerzo  principal  máxi¬ 
mo  con  respecto  al  valor  correspondiente  en 
el  eje  neutro,  en  tanto  que  en  la  zona  de  ten¬ 
sión  lo  aumenta,  como  se  indica  en  la  figura 
7.1.  En  esta  figura  se  muestra,  además,  una 
distribución  de  las  intensidades  e  inclinacio¬ 
nes  de  las  tensiones  principales  en  una  sec¬ 
ción  típica  de  una  viga. 

La  presencia  de  una  carga  axial  solamente 
modificaría  la  posición  del  eje  neutro  y  por  lo 
tanto,  la  posición  de  la  línea  de  esfuerzo  nor¬ 
mal  nulo  o  de  máximo  esfuerzo  tangencial. 

Una  forma  conveniente  de  representar 
la  orientación  de  los  esfuerzos  en  los  distintos 
puntos  de  un  elemento,  consiste  en  trazar 
las  redes  de  trayectorias  de  esfuerzos  princi¬ 
pales.  Estos  diagramas  muestran  gráficamen¬ 
te  la  dirección  de  los  esfuerzos  principales 


en  cualquier  punto  del  elemento.  En  la  figura 
7.2  se  ilustra  una  red  típica  de  esfuerzos 
principales,  para  el  caso  de  una  viga  libre¬ 
mente  apoyada  sujeta  a  una  carga  uniforme. 

Como  la  resistencia  del  concreto  a  es¬ 
fuerzos  de  tensión  es  baja,  comparada  con  su 
resistencia  a  esfuerzos  de  compresión,  o  a 
esfuerzo  cortante  propiamente  dicho,  un  ele¬ 
mento  de  concreto  tenderá  a  fallar  según  su¬ 
perficies  perpendiculares  a  las  direcciones 
de  las  tensiones  principales. 

En  vigas  de  concreto,  esto  hace  necesa¬ 
rio  proporcionar  refuerzo  de  acero  para  su¬ 
plir  la  falta  de  resistencia  a  tensión  del 
concreto  en  cualquier  zona  del  elemento. 

El  efecto  primordial  de  la  fuerza  cortan¬ 
te  en  un  elemento  de  concreto,  es  el  desarro¬ 
llo  de  esfuerzos  de  tensión  inclinados  con 
respecto  al  eje  longitudinal  del  miembro.  Son 
estos  esfuerzos  los  que  pueden  originar  la  fa¬ 
lla  del  elemento  a  una  carga  inferior  a  aquella 
que  produciría  una  falla  en  flexión  como  las 
descritas  en  el  capítulo  5.  En  este  capítulo  se 
estudia  la  resistencia  de  elementos  de  con¬ 
creto  a  esfuerzos  de  tensión  inclinados,  tan¬ 
to  cuando  existe  refuerzo  especial  para 
resistir  estos  esfuerzos  como  cuando  no  existe. 

En  rigor,  no  debe  hablarse  de  fallas  de 
esfuerzo  cortante,  ya  que  las  grietas  inclinadas 


Trayectorias  de  esfuerzos  de  compresión 


Trayectorias  de  esfuerzos  de  tensión 


Figura  7.2  Trayectorias  de  esfuerzos  en  una  viga  rectangular  homogénea. 
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que  pueden  presentarse  en  zonas  de  fuerza 
cortante  considerable  son  en  realidad  grietas  de 
tensión  en  planos  inclinados.  Una  falla  de  es¬ 
fuerzo  cortante  propiamente  dicha  podría  pre¬ 
sentarse,  por  ejemplo,  en  la  cara  de  contacto 
de  los  dos  elementos  de  una  viga  compuesta, 
formada  por  un  elemento  inferior  precolado  y 
un  elemento  superior  colado  en  el  lugar,  donde 
el  esfuerzo  cortante  en  dicha  cara  puede  exce¬ 
der  la  resistencia  al  deslizamiento  relativo  de 
los  dos  elementos.  Otro  caso  es  el  de  ménsulas 
de  claro  muy  corto.  En  el  capítulo  1 2  se  estudia 
este  tipo  de  comportamiento. 

De  lo  anterior  podría  concluirse  que 
una  forma  razonable  de  reforzar  las  vigas  de 
concreto  consistiría  en  colocar  barras  de  ace¬ 
ro  siguiendo  las  trayectorias  de  los  esfuerzos 
principales  de  tensión.  Esto,  sin  embargo,  es 
poco  práctico,  ya  que  las  dificultades  cons¬ 
tructivas  son  obvias. 

El  comportamiento  de  un  elemento  de 
concreto  reforzado  es  bastante  más  comple¬ 
jo  que  lo  que  se  ha  descrito  aquí,  pues  la 
distribución  de  esfuerzos  cambia  aprecia¬ 
blemente  en  el  momento  en  que  se  exceden 
las  tensiones  que  puede  soportar  el  concreto 
y  aparecen  grietas.  La  posición  en  que  se 
forman  estas  grietas  no  puede  predecirse 
con  exactitud,  ya  que  existen  siempre  varia¬ 
ciones  locales  en  la  resistencia  del  concreto, 
que  no  es  un  material  realmente  homogé¬ 
neo.  La  presenciado  grietas  impide  idealizar 
de  una  manera  sencilla  el  funcionamiento 
de  un  elemento  de  concreto  reforzado.  A  es¬ 
ta  dificultad  se  añade  que  el  concreto  no  es 
un  material  elástico  y  que,  por  tanto,  las  dis¬ 
tribuciones  de  esfuerzos  cambian  con  el  nivel 
de  carga. 

Debido  entonces  a  la  complejidad  del 
problema,  los  métodos  utilizados  en  la  ac¬ 
tualidad  para  dimensionar  elementos  de 
concreto  sujetos  a  fuerza  cortante  se  basan 
en  el  conocimiento  experimental  de  su  com¬ 
portamiento.  Los  estudios  experimentales  se 
han  concentrado  principalmente  en  la  deter¬ 
minación  de  la  resistencia  del  concreto  al 


agrietamiento  inclinado  y  de  la  contribución 
del  refuerzo  transversal  a  la  resistencia. 

Los  primeros  ensayes  encaminados  a  la 
determinación  de  los  efectos  de  la  fuerza  cor¬ 
tante  se  realizaron  hace  más  de  75  años.  Des¬ 
de  entonces,  y  en  especial  de  1 946  a  la  fecha, 
se  han  llevado  acabo  muchas  investigaciones 
tendientes  a  evaluar  la  influencia  de  distintos 
factores,  de  manera  que  se  dispone  en  la  ac¬ 
tualidad  de  una  cantidad  importante  de  datos 
experimentales.  Sin  embargo,  como  se  verá, 
son  tantas  las  variables  que  influyen  en  la  re¬ 
sistencia  de  elementos  sujetos  a  fuerza  cortan¬ 
te,  y  sus  efectos  dependen  tanto  de  la 
interacción  de  las  distintas  variables,  que  ha 
sido  difícil  racionalizar  los  resultados  de  las 
investigaciones  y  experiencias  disponibles, 
aunque  recientemente  se  han  logrado  avances 
muy  importantes  [7.28]. 

En  las  secciones  siguientes  se  hará  un 
resumen  de  los  aspectos  principales  del 
comportamiento  y  modos  de  falla  de  ele¬ 
mentos  sujetos  a  fuerza  cortante,  indicando 
los  efectos  ele  diversas  variables  en  los  me¬ 
canismos  de  agrietamiento  y  falla  por  cor¬ 
tante.  Además,  se  presentan  algunas  de  las 
expresiones  más  comunes  para  evaluar  la  re¬ 
sistencia  a  la  fuerza  cortante,  cuya  aplica¬ 
ción  se  ilustra  con  ejemplos. 

Para  un  tratamiento  más  amplio  del  pro¬ 
blema,  incluyendo  la  propuesta  de  diversos 
modelos  para  explicar  el  comportamiento, 
consúltense  las  referencias  7.1 ,  7.1  1,  7.12,  7.13 
y  7.1  6.  De  especial  interés  son  los  trabajos  de¬ 
sarrollados  recientemente  por  M.  R  Collins  y 
un  grupo  de  profesores  canadienses  que  han 
elaborado  una  teoría  de  falla  de  elementos  de 
concreto  que  toma  en  cuenta  factores  impor¬ 
tantes  como  la  presencia  de  barras  de  refuerzo, 
la  formación  de  grietas,  la  disminución  de  la  re¬ 
sistencia  a  compresión  debida  a  esfuerzos  de 
tensión  perpendiculares  y  otros  de  este  tipo 
[7.1 7].  Este  teoría  ha  sido  aplicada  al  cálculo  de 
la  resistencia  de  vigas  sujetas  a  fuerza  cortante, 
obteniéndose  una  buena  correlación  con  los 
resultados  experimentales  [7.18].  El  Regiamen- 
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c)  Elemento  ancho  con  refuerzo  en  dos  direcciones  sujeto  a  V^,  M,  y  M^,  apoyado  perimetralmente 
o  en  toda  su  base  (caso  esquemático  de  una  losa  plana  o  zapata) 

Figura  7.3  Tipos  de  elementos  sujetos  a  fuerza  cortante. 


to  Canadiense  de  Construcciones  [7.19]  ha 
incluido  estos  métodos  en  sus  disposiciones  so¬ 
bre  fuerza  cortante;  sin  embargo,  los  reglamen¬ 
tos  ACI  y  NTC,  que  son  los  usados  en  este  texto, 
no  los  incorporan,  por  lo  que  no  se  tratan  aquí 
con  detalle.  &  recomiendaconsultar  la  referen¬ 
cia  7.29,  donde  se  presenta  un  excelente  resu¬ 
men  de  avances  recientes. 


7.2  Comportamiento  y  modos  de  falla 

En  esta  sección  se  describen  el  comporta¬ 
miento  bajo  carga  y  los  modos  de  falla  de 


elementos  de  concreto  en  los  cuales  la  ac¬ 
ción  de  la  fuerza  cortante  es  importante.  Pa¬ 
ra  facilitar  la  exposición  se  agrupan  los 
elementos  en  tres  tipos  distintos,  según  se 
muestra  en  la  figura  7.3. 

a)  Vigas  o  columnas  sin  refuerzo  trans¬ 
versal  en  el  alma,  sujetas  a  combina¬ 
ciones  de  fuerza  cortante,  momento 
flexionante  y  carga  axial. 

b)  Vigas  o  columnas  con  refuerzo  trans¬ 
versal  en  el  alma,  mostrado  esque¬ 
máticamente  en  la  figura  por  estribos 
verticales,  y  sujetas  a  las  mismas 
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Figura  7.4  Representación  esquemática  de  ios  diferentes  tipos  de  faiia  en  eiementos 
en  ios  que  predomina  ia  fuerza  cortante. 


combinaciones  de  carga  que  los  ele¬ 
mentos  del  inciso  a. 

c)  Losas  y  zapatas,  reforzadas  y  apoyadas 
en  las  dos  direcciones,  sujetas  a  car¬ 
gas  concentradas  o  a  cargas  reparti¬ 
das.  Este  tipo  de  elementos  está  sujeto 
a  flexión  en  dos  direcciones. 

7.2. 1  Elementos  sin  refuerzo  en  el  alma 

SECCIONES  RECTANGULARES 

Considérese  un  elemento  sometido  a  carga  en 
la  forma  mostrada  en  la  figura  7.4a.  En  los  pri¬ 
meros  incrementos  de  carga  no  existe  diferen¬ 


cia  entre  el  comportamiento  de  un  elemento 
que  falle  por  efecto  de  fuerza  cortante  y  el  de 
otro  que  falle  por  flexión.  Antes  de  que  aparez¬ 
can  las  primeras  grietas  en  la  parte  inferior, 
debidas  a  flexión,  el  comportamiento  del  ele¬ 
mento  es  esencialmente  elástico.  Al  aumentar 
las  cargas,  la  fuerza  cortante  puede  originar  es¬ 
fuerzos  principales  que  excedan  la  resistencia  a 
tensión  del  concreto,  produciendo  grietas  incli¬ 
nadas  a  una  altura  aproximada  de  medio  peral¬ 
te.  Eslas  grietas  pueden  aparecer  súbitamente 
en  puntos  donde  no  exista  una  grieta  de  flexión 
o,  muy  frecuentemente,  pueden  presentarse  co¬ 
mo  continuación  de  una  grieta  de  flexión  que 
gradualmente  cambia  de  inclinación. 
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En  miembros  sujetos  a  compresión  o 
tensión  axial,  las  grietas  inclinadas  se  forman 
a  cargas  mayores  o  menores,  respectivamen¬ 
te,  que  la  carga  que  produce  el  agrietamiento 
del  mismo  miembro  sin  carga  axial.  A  partir  de 
este  momento,  el  comportamiento  del  ele¬ 
mento  difiere  en  forma  importante  del  corres¬ 
pondiente  a  un  miembro  que  falle  por 
flexión.  La  grieta  inclinada  puede  aparecer 
súbitamente,  sin  señal  previa,  y  extenderse 
inmediatamente  hasta  causar  el  colapso  de  la 
pieza,  como  se  muestra  en  la  figura  7.4a.  En 
este  caso  la  falla  se  denomina  de  tensión 
diagonal.  Por  otra  parte,  puede  suceder  que 
el  agrietamiento  inclinado  se  desarrolle  gra¬ 
dualmente  y  que  el  colapso  de  la  pieza  se 
produzca  finalmente  por  el  aplastamiento  de 
la  zona  de  compresión  en  el  extremo  de  la 
grieta  inclinada,  al  reducirse  considerable¬ 
mente  la  zona  disponible  para  soportar  los 
esfuerzos  de  compresión  originados  por  fle¬ 
xión.  En  este  caso  la  falla  se  denomina  de 
compresión  por  cortante  (figura  7.4b).  La 
diferencia  esencial  entre  ambos  tipos  de  fa¬ 
lla  consiste  en  que,  en  una  falla  por  tensión 
diagonal,  el  agrietamiento  inclinado  es  sú¬ 
bito  y  causa  de  inmediato  el  colapso  de  la 
pieza,  mientras  que  en  una  falla  de  compre¬ 
sión  por  cortante,  la  pieza  puede  soportar 
cargas  mayores  que  la  que  produce  el  agrie¬ 
tamiento  inclinado. 

Algunos  autores  establecen  otro  tipo  de 
falla,  denominadageneralmentede  adherencia 
por  cortante.  Este  tipo  se  caracteriza  porque  la 
resistencia  se  alcanza  cuando  se  presentan  ex¬ 
tensos  agrietamientos  longitudinales  al  nivel 
del  acero  de  tensión,  simultáneos  con  un 
aplastamiento  ligero  en  la  zona  de  compresión 
en  el  extremo  de  la  grieta  inclinada,  como  se 
muestra  en  la  figura  7.4c. 

Desde  el  punto  de  vista  de  resistencia, 
cuando  la  falla  se  produce  súbitamente  al 
aparecer  la  primera  grieta  inclinada  impor¬ 
tante,  se  dice  que  el  elemento  falla  en  ten¬ 
sión  diagonal.  Cuando  la  falla  ocurre  después 
de  la  aparición  de  una  grieta  inclinada  im¬ 


portante  y  la  resistencia  es  mayor  que  la  car¬ 
ga  que  formó  esta  grieta,  se  dice  que  el  ele¬ 
mento  tuvo  una  falla  en  compresión  por 
cortante  o  en  adherencia  por  cortante,  según 
el  caso. 

Desde  el  punto  de  vista  del  comporta¬ 
miento  de  una  estructura,  es  muy  desventajoso 
que  un  elemento  alcance  su  resistencia  debido 
a  uno  de  estos  tipos  de  falla  antes  de  que  se 
presente  la  fluencia  del  acero  longitudinal,  ya 
que  estas  fallas  se  producen  rápidamente  a  de¬ 
formaciones  pequeñas.  En  consecuencia,  la  es¬ 
tructura  resulta  poco  dúctil. 

La  carga  que  produce  las  primeras  grie¬ 
tas  inclinadas  completas  se  suele  denominar 
carga  de  agrietamiento  inclinado.  En  general, 
una  grieta  inclinada  importante  es  aquella 
que  se  extiende  a  través  de  casi  todo  el  pe¬ 
ralte  del  elemento  y  se  empieza  a  prolongar 
a  lo  largo  del  acero  de  tensión.  Varios  inves¬ 
tigadores  la  han  definido  de  acuerdo  con 
distintos  criterios  basados  en  la  observación 
visual  del  elemento,  y,  por  lo  tanto,  la  carga 
correspondiente  está  sujeta  a  variaciones  de 
orden  subjetivo.  Sin  embargo,  esta  carga  mar¬ 
ca  en  general  un  cambio  importante  en  el 
comportamiento  del  miembro.  Cuando  la 
grieta  inclinada  se  produce  súbitamente  y 
causa  el  colapso  de  la  pieza,  la  carga  de 
agrietamiento  es  también  la  resistencia  del 
elemento. 

SECCIONES  N  O  RECTANGULARES 

La  información  disponible  actualmente  so¬ 
bre  el  comportamiento  y  la  resistencia  de  ele¬ 
mentos  de  sección  no  rectangular  es  mucho 
menor  que  la  existente  sobre  elementos  de 
sección  rectangular.  Se  han  realizado  ensa¬ 
yes  de  laboratorio  sobre  elementos  de  sección 
circular  [7.3  y  7.201  con  acero  longitudinal 
distribuido  en  el  perímetro  de  la  sección.  El 
comportamiento  general  de  estos  elementos 
fue  similar  al  descrito  anteriormente  para  ele¬ 
mentos  de  sección  rectangular,  excepto  que 
las  grietas  inclinadas  tendían  a  formarse  de 
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b)  Estribos  verticales 


c)  Estribos  inclinados 
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d)  Tipos  de  estribos 

Figura  7.5  Tipos  de  esfuerzo. 
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un  modo  más  gradual,  debido  a  la  presencia 
de  acero  longitudinal  en  todo  el  peralte  de 
la  pieza. 

En  ensayes  de  elementos  de  sección  I 
se  puede  presentar  un  tipo  adicional  de  fa¬ 
lla:  aplastamiento  del  alma  por  esfuerzos  de 
compresión  aproximadamente  paralelos  a  la 
dirección  de  grietas  inclinadas.  Este  tipo  de 
falla  sólo  se  presenta  cuando  el  alma  es  re¬ 
lativamente  delgada  en  comparación  con  el 
ancho  de  la  zona  de  compresión.  Por  lo  de¬ 
más,  el  comportamiento  es  semejante  al 
descrito  anteriormente  para  secciones  rec¬ 
tangulares. 


7.2.2  Elementos  con  refuerzo  en  el  alma 

El  refuerzo  transversal,  o  refuerzo  en  el  alma, 
que  se  utiliza  en  elementos  de  concreto  para 
aumentar  su  resistencia  a  los  efectos  de  la 
fuerza  cortante,  puede  ser  de  distintos  tipos. 
En  algunos  casos  se  aprovecha  parte  del  ace¬ 
ro  principal  de  flexión,  doblándolo  en  zonas 
donde  ya  no  es  requerido  para  tomar  esfuer¬ 
zos  longitudinales,  de  manera  que  atraviese 
las  regiones  donde  pueden  aparecer  grietas 
inclinadas.  Estas  barras,  para  que  sean  efec¬ 
tivas,  deben  anclarse  en  la  zona  de  compre¬ 
sión  (figura  7.5a).  El  tipo  de  refuerzo  transversal 
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de  uso  más  extendido  es  el  estribo  (figura 
7.5b). 

En  la  figura  7.5d  se  ilustran  las  formas 
más  usuales  de  este  tipo  de  refuerzo.  Común¬ 
mente  los  estribos  son  de  dos  ramas  en  "U"  o 
cerrados,  siendo  los  cerrados  los  más  frecuen¬ 
tes.  Sin  embargo,  en  algunos  casos  se  utilizan 
también  estribos  de  cuatro  ramas. 

El  tipo  de  estribo  más  usual  es  aquel  que  tie¬ 
ne  sus  extremos  doblados  a  135".  General¬ 
mente  los  estribos  se  colocan  en  posición 
vertical,  pero  a  veces  se  colocan  inclinados 
con  respecto  al  eje  del  elemento  con  un  án¬ 
gulo  que  varía  entre  30°  y  60°,  siendo  45"  la 
inclinación  más  común  (figura  7.5c).  Ocasio¬ 
nalmente  se  utilizan  en  un  mismo  elemento 
combinaciones  de  los  diversos  tipos  de  re¬ 
fuerzo  transversal  mencionados  arriba. 

El  comportamiento  bajo  carga  de  ele¬ 
mentos  con  refuerzo  en  el  alma,  es  similar  al 
descrito  en  la  sección  anterior  hasta  la  apari¬ 
ción  de  las  primeras  grietas  inclinadas.  A  par¬ 
tir  de  este  momento,  la  presencia  del  refuerzo 
transversal  restringe  el  crecimiento  de  las  grie¬ 
tas  inclinadas.  Si  se  tiene  refuerzo  transversal 
en  cantidades  suficientes,  las  grietas  inclina¬ 
das  serán  pequeñas  y  de  poca  consideración 
y  la  falla  se  producirá  en  flexión,  antes  o  des¬ 
pués  de  la  fluencia  del  acero  longitudinal. 

&  ha  observado  que  cualquiera  que  sea 
el  tipo  de  refuerzo  transversal  que  se  utilice, 
éste  no  contribuye  en  forma  apreciable  a  re¬ 
sistir  los  esfuerzos  inclinados  de  tensión  hasta 
que  se  forman  las  primeras  grietas  inclinadas 
en  el  alma  de  la  pieza;  es  decir,  el  refuerzo  en 
el  alma  influye  muy  poco  en  la  magnitud  de 
la  carga  que  produce  estas  grietas.  Pero  des¬ 
pués  de  la  aparición  de  las  grietas,  el  refuerzo 
transversal  se  deforma  gradualmente  al  incre¬ 
mentar  la  carga,  hasta  que  alcanza  su  límite 
de  fluencia,  feta  condición  limita  la  contribu¬ 
ción  de  este  refuerzo  a  la  resistencia  del  ele¬ 
mento.  Si  el  elemento  tiene  poco  refuerzo  en 
el  alma,  la  falla  puede  producirse  por  fractura 
de  una  o  varias  de  las  barras  de  refuerzo  trans¬ 
versal.  Con  el  objeto  de  evitar  que  el  ancho  de 


las  grietas  inclinadas  sea  excesivo,  las  NTC- 
04  del  Reglamento  del  Distrito  Federal  y  el 
Reglamento  ACI  318-02,  indican  que  el  acero 
transversal  tenga  un  esfuerzo  de  fluencia  má¬ 
ximo  de  4200  kg/cm^. 

En  los  ensayes  de  laboratorio  se  ha  ob¬ 
servado  que  la  resistencia  a  los  efectos  de  la 
fuerza  cortante  de  un  elemento  con  refuerzo 
transversal,  se  puede  estimar  como  su  resis¬ 
tencia  al  agrietamiento  inclinado  más  la 
contribución  del  refuerzo  transversal.  Nor¬ 
malmente,  en  un  diseño  se  busca  que  esta 
suma  sea  mayor  que  la  resistencia  del  ele¬ 
mento  en  flexión  o  flexocompresión,  para 
garantizar  que  no  se  presente  el  colapso  por 
efectos  de  fuerza  cortante. 

Es  importante  tener  en  cuenta  que,  para 
que  el  refuerzo  transversal  sea  realmente 
efectivo,  debe  colocarse  a  espaciamientos 
tales,  a  lo  largo  del  eje  de  la  pieza,  que  cual¬ 
quier  grieta  inclinada  potencial  que  pudiera 
formarse  en  el  elemento  sea  cruzada  cuando 
menos  por  una  barra  de  refuerzo  en  el  alma. 

Otro  efecto  importante  del  refuerzo  en 
el  alma  es  el  de  incrementar  la  ductilidad  del 
elemento,  al  proporcionar  confinamiento  la¬ 
teral  al  concreto  sujeto  a  compresión.  Este 
efecto  es  de  la  misma  naturaleza  que  el  efecto 
del  zuncho  en  columnas  con  carga  axial, 
aun  cuando  no  es  tan  grande  como  éste, 
tanto  porque  la  cuantía  del  refuerzo  de  es¬ 
tribos  es  menor  que  la  de  zunchos,  como 
porque  el  efecto  de  confinamiento  es  me¬ 
nor  en  una  pieza  sujeta  a  flexocompresión 
que  en  una  sujeta  a  compresión  axial.  Este 
efecto  es  de  gran  importancia  en  estructu¬ 
ras  que  pueden  estar  sujetas  a  fuerzas  sísmi¬ 
cas,  en  las  que  desarrollar  una  ductilidad 
adecuada  es  tan  importante  como  el  garan¬ 
tizar  la  resistencia  necesaria. 

7.2.3  Losas  planas  y  zapatas 

Se  han  efectuado  muchos  ensayes  de  ele¬ 
mentos  como  el  mostrado  en  la  figura  7.3c, 
en  los  que  se  trata  de  reproducir  el  proble- 
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Figura  7.6  Característica  carga-deformación  de  una  zapata. 


ma  de  la  transmisión  por  fuerza  cortante  de 
la  carga  de  una  losa  plana  o  zapata  a  una 
columna.  Los  elementos  ensayados  han  sido 
en  su  mayor  parte  de  forma  cuadrada  o  rec¬ 
tangular,  con  la  carga  concentrada  aplicada 
sobre  una  superficie  cuadrada  menor,  y  apo¬ 
yados  generalmente  en  todo  el  perímetro. 
Ocasionalmente,  con  el  objeto  de  simular  el 
efecto  de  la  reacción  del  terreno  en  zapa¬ 
tas,  se  han  probado  elementos  apoyados  en 
toda  su  superficie  sobre  camas  de  resortes. 
Sin  embargo,  el  comportamiento  general  ba¬ 
jo  carga  y  el  modo  de  falla  observado  han  si¬ 
do  los  mismos,  cualquiera  que  sea  el  tipo  de 
apoyo:  perimetral  o  en  camas  de  resortes. 

La  figura  7.6  muestra  esquemáticamen¬ 
te  una  gráfica  carga-deformación  al  centro 
de  uno  de  estos  elementos.  En  general,  si  se 
tiene  un  elemento  relativamente  esbelto  y 
dúctil,  se  pueden  desarrollar  las  tres  etapas 
mostradas  en  la  figura: 

1-  Del  origen  al  punto  A.  En  esta  etapa 
el  comportamiento  es  aproximada¬ 
mente  lineal,  hasta  que  se  presentan 


los  primeros  agrietamientos  en  la  cara 
de  tensión  de  la  losa. 

2^  En  esta  etapa,  comprendida  entre  los 
puntos  A  y  B,  se  alcanza  la  primera 
fluencia  del  refuerzo  horizontal  de 
tensión  y  el  agrietamiento  se  extien¬ 
de  por  la  losa.  Simultáneamentepue- 
den  presentarse  grietas  inclinadas 
que  van  del  acero  de  tensión  hacia  la 
periferia  de  la  superficie  cargada, 
formando  una  pirámide  o  cono  trun¬ 
cado  alrededor  de  esta  superficie. 

3-  Al  final  de  esta  etapa  se  alcanza  la 
resistencia  (punto  C)  y  se  produce  el 
colapso  final  por  penetración  de  la 
columna  a  través  de  la  losa,  con  una 
superficie  de  falla  en  forma  de  pirá¬ 
mide  o  cono  truncado. 

Dependiendo  de  la  relación  entre  el  cla¬ 
ro  y  el  peralte  de  la  losa,  o  de  la  relación  en¬ 
tre  el  área  de  la  losa  y  el  área  de  la  superficie 
de  aplicación  de  carga  y  de  la  cantidad  de 
acero  longitudinal  de  flexión,  la  falla  por  per¬ 
foración  puede  presentarse  antes  o  después 
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Figura  7.7  Espécimen  de  ensaye  y  configuración  de  agrietamiento  en  una  losa  conectada 
a  una  columna  de  borde  (adaptada de  la  referencia  7.21). 


de  que  fluya  el  acero  longitudinal.  En  otras 
palabras,  en  una  losa  de  poca  esbeltez  y  con 
mucho  acero  longitudinal  no  se  podrán  desa¬ 
rrollar  más  que  las  etapas  OA  y  ÁB  de  la  cur¬ 
va  descrita  anteriormente.  Incluso,  puede 
suceder  que  la  columna  perfore  la  losa  antes 
de  que  se  alcance  el  punto  B,  aunque  este  ca¬ 
so  es  poco  probable  para  las  dimensiones 
usuales  en  la  práctica.  Cuando  el  colapso  por 
perforación  se  presenta  después  de  que  la  lo¬ 
sa  ha  sufrido  un  agrietamiento  considerable,  y 
después  de  que  el  acero  longitudinal  ha  flui¬ 
do,  el  tipo  de  falla  puede  clasificarse  como  de 
flexión  y  se  caracteriza  por  una  deformación 
importante.  Independientementede  la  magni¬ 
tud  de  la  deformación  a  la  falla,  el  colapso  fi¬ 
nal  se  presenta  siempre  por  perforación  de  la 
columna  a  través  de  la  losa,  y  la  superficie  de 
falla  tiene  la  forma  de  una  pirámide  o  de  un 
cono  truncado.  Lo  anterior  indica  que  existe 
siempre  una  etapa  previa  al  colapso  final,  en 
la  cual  se  desarrollan  grietas  inclinadas  alre¬ 
dedor  de  la  superficie  cargada,  hasta  que  se 
forma  una  superficie  de  falla. 

Los  esfuerzos  nominales  correspondien¬ 
tes  a  la  resistencia  de  un  elemento  de  este  ti¬ 


po,  son,  en  general,  mayores  que  para  una 
viga,  debido  principalmente  al  efecto  del  an¬ 
cho  del  elemento  y  a  que  el  concreto  alrede¬ 
dor  de  la  superficie  cargada  está  sujeto  a 
compresiones  normales  en  dos  direcciones, 
que  le  proporcionan  un  cierto  confinamien¬ 
to  lateral. 

También  se  han  realizado  ensayes  en 
especímenes  como  el  mostrado  en  la  figura 
7.7a,  que  simulan  la  conexión  de  una  losa 
plana  o  de  una  zapata  con  una  columna  de 
borde.  En  este  caso,  además  de  carga  axial, 
se  transfiere  un  momento  flexionante  de  la 
losa  a  la  columna,  por  lo  que  el  elemento  en 
cuestión  se  encuentra  sometido  a  solicitacio¬ 
nes  más  severas  que  cuando  sólo  existe  car¬ 
ga  axial.  Aunque  pueden  desarrollarse  las  tres 
etapas  de  carga  mencionadas  anteriormen¬ 
te,  la  configuración  de  agrietamiento  difiere 
debido  a  la  existencia  de  un  borde  libre  en 
la  losa.  En  la  figura  7.7b  se  muestra  el  esta¬ 
do  típico  de  agrietamiento  al  producirse  la 
falla  en  este  tipo  de  elementos  [7.21].  Puede 
verse  que  se  desarrollan  también  grietas  de  tor¬ 
sión  originadas  por  la  transferencia  de  mo¬ 
mento  flexionante. 
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Un  caso  intermedio  entre  los  dos  pre¬ 
sentados  en  esta  sección  es  el  de  una  colum¬ 
na  interior  conectada  a  una  losa  que  tiene 
momentos  flexionantes  diferentes  a  ambos 
lados  de  la  columna.  El  momento  flexionan- 
te  que  se  transfiere  de  la  losa  a  la  columna 
es  la  diferencia  entre  los  dos  momentos  fle¬ 
xionantes.  La  pirámide  o  cono  truncado  no 
resulta  simétrico,  y  el  grado  de  asimetría  de¬ 
pende  de  la  relación  entre  la  carga  axial  y  el 
momento  transferido. 


7.3  Mecanismos  de  falla  por  cortante 

Por  facilidad  de  nomenclatura  y  teniendo  en 
cuenta  que  en  las  secciones  siguientes  interesa 
distinguir  si  el  elemento  transmite  la  carga  en 
una  o  varias  direcciones,  se  designará  por 
miembro  a  todo  elemento  con  dos  dimensio¬ 
nes  apreciablemente  menores  que  la  tercera  y 
en  el  que  los  esfuerzos  se  transmiten  en  una  di¬ 
rección.  fe  decir,  por  miembros  se  entenderá 
cualquiera  de  los  elementos  agrupados  bajo 
los  tipos  (a)  y  (b)  de  la  figura  7.3.  Los  elemen¬ 
tos  comprendidos  en  el  tipo  (c)  se  tratarán  ba¬ 
jo  el  encabezado  de  losas  planas  y  zapatas. 

7.3.1  Miembros  sin  refuerzo  transversal 

Se  ha  dicho  que  en  algunas  ocasiones  el  co¬ 
lapso  de  un  elemento  se  produce  súbitamen¬ 
te  al  presentarse  el  agrietamiento  inclinado, 
mientras  que  en  otras  el  miembro  es  capaz 
de  soportar  cargas  apreciablemente  mayores 
que  la  que  produjo  dicho  agrietamiento.  Es¬ 
to  puede  explicarse  de  una  manera  cualitati¬ 
va  observando  que  la  presencia  de  una  grieta 
inclinada  origina  un  cambio  importante  en 
el  comportamiento  del  miembro. 

Para  fijar  ideas,  y  por  sencillez  en  la  ex¬ 
plicación,  considérese  una  viga  sin  refuerzo 
transversal,  provista  de  refuerzo  longitudinal 
adecuado  y  sujeta  a  una  carga  concentrada 
situada  a  una  distancia  a  del  apoyo.  En  la  fi¬ 
gura  7.8  se  presenta  un  diagrama  de  cuerpo 


libre  del  elemento  después  de  haberse  desa¬ 
rrollado  una  grieta  inclinada.  Si  se  supone 
que  la  fuerza  cortante  en  la  longitud  a  es 
constante  e  igual  a  la  reacción,  desprecian¬ 
do,  por  lo  tanto,  el  efecto  del  peso  propio, 
los  momentos  flexionantes  varían  como  se 
muestra  en  la  misma  figura. 

Antes  de  que  aparezca  la  grieta  inclina¬ 
da,  el  comportamiento  del  miembro  es  prác¬ 
ticamente  lineal  y,  por  lo  tanto,  la  tensión  en 
el  acero  es  sensiblemente  proporcional  al 
momento  flexionante.  Pero  una  vez  que  se 
desarrolla  una  grieta  inclinada,  el  comporta¬ 
miento  del  elemento  en  la  zona  agrietada  se 
asemeja  al  de  un  arco  rebajado.  Por  equili¬ 
brio,  la  tensión  en  el  acero  entre  las  seccio¬ 
nes  AA'  y  BB'  debe  ser  constante  e  igual  al 
valor  correspondiente  a  la  sección  de  mo¬ 
mento  flexionante  mayor  (66')- 

La  presencia  de  la  grieta  inclinada  pro¬ 
duce  cuatro  efectos  importantes: 

a)  Reduce  la  zona  disponible  para  tomar 
esfuerzos  de  compresión;  la  compre¬ 
sión  total  debe  ser  tomada  íntegra¬ 
mente  en  la  profundidad  y  (figura  7.8). 

b)  Produce  un  aumento  súbito  en  la  ten¬ 
sión  del  refuerzo  en  la  sección  AA*, 
hasta  que  ésta  alcanza  el  valor  co¬ 
rrespondiente  a  la  sección  BB'. 

c)  Reduce  el  área  disponible  para  to¬ 
mar  la  fuerza  cortante  en  la  sección. 
Antes  de  la  aparición  de  la  grieta,  la 
fuerza  cortante  se  distribuye  de  algu¬ 
na  manera  a  través  de  todo  el  peral¬ 
te  del  elemento,  mientras  que  después 
del  agrietamiento,  la  mayor  parte  de 
la  fuerza  cortante  tiene  que  ser  resis¬ 
tida  por  la  zona  de  compresión  del 
concreto  (fuerza  l^i),  y  sólo  una  par¬ 
te  pequeña  es  resistida  por  la  barra 
de  tensión  (fuerza  V2)  y  por  el  efecto  de 
trabazón  entre  las  rugosidades  de  las 
superficies  de  las  dos  caras  de  la  grie¬ 
ta  (componente  vertical  de  la  fuer¬ 
za  Vs). 
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diagrama  de  momentos 
flexionantes 


Figura  7.8 


d)  Reduce  esfuerzos  de  tensión  trans¬ 
versales  a  la  posición  de  la  grieta 
que  pueden  ser  resistidos  por  el  con¬ 
creto  (fuerza  V4)  y  que  pueden  ser 
significativos.  Se  ha  visto  que  estos 
esfuerzos,  llamados  residuales,  no 
desaparecen  totalmente  al  formarse 
la  grieta,  ya  que  las  partes  a  ambos 
lados  de  ella  no  se  separan  totalmen¬ 
te,  sino  que  se  forman  pequeños 
puentes  que  las  mantienen  unidas  y 
a  través  de  los  cuales  pueden  seguir¬ 
se  transmitiendo  esfuerzos  [7.29]. 

Si  al  desarrollarse  la  grieta  inclinada,  la 
zona  de  compresión  reducida  es  capaz  toda¬ 
vía  de  resistir  la  compresión  resultante,  si  el 
acero  de  refuerzo  puede  tomar  el  incremen¬ 
to  súbito  de  tensión,  y  si  los  esfuerzos  resi¬ 


duales  de  tensión  son  importantes,  entonces 
la  grieta  inclinada  se  estabiliza  y  el  miembro 
es  capaz  de  resistir  cargas  mayores  trabajan¬ 
do  como  arco  rebajado.  Si,  por  el  contrario, 
la  zona  de  compresión  reducida  por  la  grie¬ 
ta  inclinada  es  ya  incapaz  de  tomar  la  fuer¬ 
za  de  compresión,  se  produce  una  falla  por 
aplastamiento  del  concreto  en  la  parte  supe¬ 
rior  de  la  grieta  inclinada,  simultáneamente 
con  la  formación  de  ésta.  También  es  posible 
que  al  formarse  la  grieta  inclinada,  la  longi¬ 
tud  del  acero  de  refuerzo  entre  la  sección 
AA'  y  el  extremo  de  la  pieza  sea  insuficiente 
para  desarrollar  por  adherencia  la  tensión 
necesaria  y  en  consecuencia,  la  falla  se  pro¬ 
ducirá  también  rápidamente. 

En  resumen,  si  al  desarrollarse  la  grieta 
inclinada  la  zona  disponible  para  tomar  es¬ 
fuerzos  de  compresión  es  insuficiente,  o  si 
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el  acero  es  incapaz  de  desarrollar  la  adhe¬ 
rencia  requerida  para  tomar  el  incremento 
de  tensión,  se  produce  el  colapso  del  ele¬ 
mento  inmediatamente  después  de  formarse 
la  grieta  inclinada,  y  la  falla  es  por  tensión 
diagonal.  Si  la  grieta  se  estabiliza  y  el  ele¬ 
mento  es  capaz  de  tomar  carga  adicional,  la 
falla  será  de  adherencia  por  cortante  cuan¬ 
do  se  agote  la  capacidad  de  transmitir  ten¬ 
siones  por  adherencia  entre  el  acero  y  el 
concreto;  o  bien,  de  compresión  por  cortan¬ 
te  cuando  se  aplaste  el  concreto  en  la  zona 
de  compresión.  Cuando  el  elemento  carece 
de  refuerzo  transversal,  es  frecuente  que  es¬ 
tos  dos  tipos  de  falla  se  presenten  casi  si¬ 
multáneamente. 

De  las  consideraciones  anteriores  se 
pueden  deducir  ciertas  conclusiones  que 
concuerdan  con  los  hechos  observados  ex¬ 
perimentalmente.  Hasta  ahora  ha  sido  impo¬ 
sible  correlacionar  la  capacidad  adicional 
de  un  elemento  sobre  la  carga  de  agrieta¬ 
miento  inclinado  con  las  variables  prima¬ 
rias.  Esto  es  debido  a  que  dicha  capacidad 
depende  en  gran  parte  de  la  posición  y  ex¬ 
tensión  de  la  grieta  inclinada,  y  éstas  no 
pueden  predecirse  de  antemano  con  preci¬ 
sión,  porque  el  concreto  no  es  un  material 
homogéneo.*  Una  pequeña  variación  en  la 
posición  o  en  la  extensión  de  la  grieta  incli¬ 
nada  puede  cambiar  drásticamente  la  longi¬ 
tud  de  anclaje  del  acero  de  tensión  y  la 
profundidad  de  la  zona  de  compresión  y, 
por  lo  tanto,  la  capacidad  de  carga  posterior 
al  agrietamiento  inclinado.  En  pruebas  de  la¬ 
boratorio  de  especímenes  idénticos,  colados 
simultáneamente  y  ensayados  bajo  las  mis- 


Un  avance  importante  reciente  es  la  Teoría  Modificada 
del  Campo  de  Compresión  de  Collins,  et  al.,  en  la  que  se 
tratan  de  relacionar  las  variables  mencionadas  calculan¬ 
do  la  deformación  unitaria  longitudinal,  ,e  al  nivel  del 
refuerzo  de  tensión,  la  cual  depende  del  ángulo  de  incli¬ 
nación  de  las  grietas  (que  pueden  diferir  de  45°),  de  su 
separación  y  de  los  esfuerzos  en  el  refuerzo  [7.28  y 
7.29], 


mas  condiciones,  se  han  observado  variacio¬ 
nes  en  el  valor  de  la  carga  de  agrietamiento 
inclinado  del  orden  del  10  por  ciento,  en 
tanto  que  las  cargas  de  colapso  han  llegado 
a  diferir  entre  sí  en  más  del  50  por  ciento. 
Por  esta  razón,  la  mayor  parte  de  los  investi¬ 
gadores  concuerdan  en  considerar  la  carga 
de  agrietamiento  en  tensión  diagonal  como 
la  resistencia  útil  a  la  acción  de  fuerza  cor¬ 
tante  de  un  elemento  sin  refuerzo  transver¬ 
sal,  aun  sabiendo  que  en  algunos  casos  la 
carga  de  colapso  puede  ser  mucho  mayor. 

7.3.2  Miembros  con  refuerzo  transversal 

En  la  sección  7.2.2  se  indicó  ya  que  la  pre¬ 
sencia  de  refuerzo  transversal  influye  muy 
poco  en  el  valor  de  la  carga  de  agrietamien¬ 
to  y  en  el  comportamiento  general  del  ele¬ 
mento  antes  de  que  se  desarrolle  la  grieta 
inclinada.  Pero  una  vez  que  se  presenta  di¬ 
cha  grieta,  el  refuerzo  en  el  alma  contribuye 
eficazmente  a  incrementar  la  capacidad  de 
carga  del  elemento,  y  si  este  refuerzo  se  pro¬ 
porciona  en  forma  adecuada,  puede  lograr¬ 
se  que  el  colapso  se  produzca  por  efecto  de 
los  esfuerzos  longitudinales  de  flexión  y  no 
por  efecto  de  la  fuerza  cortante. 

El  refuerzo  en  el  alma  desempeña  un 
papel  triple  después  de  la  aparición  de  la 
grieta  inclinada.  Por  una  parte,  restringe  el 
crecimiento  y  desarrollo  del  agrietamiento 
inclinado,  conservando  en  esa  forma  una 
profundidad  mayor  para  la  zona  de  compre¬ 
sión.  Esto  incrementa  la  capacidad  de  esta 
zona  para  resistir  fuerzas  normales  y  tangen¬ 
ciales.  Por  otra  parte,  cuando  se  usa  refuer¬ 
zo  transversal  en  forma  de  estribos,  éstos 
mejoran  la  capacidad  por  adherencia  del 
miembro,  pues  tienden  a  evitar  fallas  por 
desgarramiento  al  nivel  del  acero  de  refuer¬ 
zo.  Finalmente,  el  refuerzo  en  el  alma  toma 
una  porción  importante  de  la  fuerza  cortante 
externa  y  cuando  el  refuerzo  forma  anillos 
cerrados,  incrementa  ligeramente  la  resisten- 


Mecanismos  de  falla  por  cortante  173 


cia  de  la  zona  de  compresión  debido  al  efec¬ 
to  de  confinamiento. 

El  mecanismo  de  falla  de  un  elemento 
con  refuerzo  transversal  ha  sido  difícil  de  esta¬ 
blecer  con  precisión  hasta  ahora.  Sin  embar¬ 
go,  algunas  de  las  funciones  del  refuerzo 
transversal  pueden  explicarse  cualitativamente 
acudiendo  a  la  idealización  propuesta  por  Rit- 
teren  1899.  Esta  idealización,  conocida  como 
la  analogía  de  la  armadura,  se  presenta  a  con¬ 
tinuación  en  forma  generalizada,  ya  que  algu¬ 
nas  de  las  expresiones  de  dimensionamiento 
más  comunes  han  sido  derivadas  de  ella. 

Ritter  supuso  que  una  viga  con  refuerzo 
transversal,  en  la  cual  existen  grietas  causa¬ 
das  por  tensiones  inclinadas,  puede  idealizar¬ 
se  como  una  armadura  en  la  que  el  refuerzo 


longitudinal  funciona  como  la  cuerda  de 
tensión,  el  refuerzo  transversal  como  las  dia¬ 
gonales  de  tensión,  el  concreto  de  la  zona 
comprimida  como  la  cuerda  de  compresión, 
y  las  proporciones  de  concreto  entre  las 
grietas  inclinadas  como  las  diagonales  de 
compresión.  Esta  idealización  se  muestra  es¬ 
quemáticamente  en  la  figura  7.9a. 

En  el  análisis  se  supone  que  las  grietas 
inclinadas  forman  un  ángulo  6  y  el  refuerzo 
transversal  un  ángulo  a  con  el  eje  de  la  pie¬ 
za.  Las  hipótesis  en  que  se  basa  el  análisis 
de  la  armadura  son  las  siguientes: 

a)  La  zona  comprimida  del  elemento 
toma  sólo  esfuerzos  normales  de 
compresión. 
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b)  El  refuerzo  longitudinal  de  tensión 
toma  Únicamente  esfuerzos  normales 
de  tensión. 

c)  Todas  las  tensiones  inclinadas  son 
resistidas  por  el  refuerzo  transversal. 

d)  Las  grietas  inclinadas  se  extienden 
desde  el  refuerzo  longitudinal  de 
tensión  hasta  el  centroide  de  la  zona 
de  compresión. 

e)  Se  desprecia  el  efecto  del  peso  pro¬ 
pio  o  de  cargas  distribuidas  entre 
grietas  inclinadas  consecutivas.  En 
otras  palabras,  el  incremento  de  mo¬ 
mento  entre  dos  secciones  distantes 
s  entre  sí  es  igual  a  Ms,  donde  Ves  la 
fuerza  cortante  en  la  zona  entre  las 
dos  secciones  consideradas. 


donde  z  es  el  brazo  del  par  resistente. 


Sustituyendo  fe  de  la  ecuación  7.1  y  AT 
de  la  ecuación  7.3,  en  la  ecuación  7.2,  se  tiene 


Ai 


eos  a  + 


sen  a 
tan  8 


Por  lo  que  la  fuerza  cortante  máxima 
que  puede  tomarse  con  un  área  Ay  de  refuer¬ 
zo  transversal  es 


sen  a 

eos  a  +  - 

tan  6 


(7.4) 


Si  se  admite  que  las  grietas  se  forman 
comúnmente  con  un  ángulo  d  igual  a  45° 


En  la  figura  7.9b  se  muestran  las  fuerzas 
que  actúan  en  una  junta  de  la  cuerda  de  ten¬ 
sión  de  la  armadura  idealizada.  El  espacia- 
miento  horizontal  entre  grietas  inclinadas  y 
entre  barras  o  estribos  de  refuerzo  transver¬ 
sal  se  designa  por  s.  La  fuerza  de  compre¬ 
sión  en  la  diagonal  de  concreto  se  denota 
por  Fe,  y  la  de  tensión  en  la  diagonal  de  ace¬ 
ro  por  Ay  (en  que  A;,  es  el  área  del  refuer¬ 
zo  transversal  y  /j  es  el  esfuerzo  a  que  está 
sujeto). 

Debido  al  incremento  de  momento, 
AA4,  existe  un  incremento  en  la  tensión  lon¬ 
gitudinal  igual  a  AT. 

Por  equilibrio  de  fuerzas  verticales: 

Ayf¡  sen  a  =  f c  sen  6  (7.1 ) 

Por  equilibrio  de  fuerzas  horizontales: 

AT  =  Aj,  tjeos  a  +  T^cos  6  (7.2) 

Teniendo  en  cuenta  la  hipótesis  (e): 

AT  =  AM  /  z  =  Vs  /  z  (7.3) 


A  f  2.  / 

y  -■  y ‘s.  (sena -I-  cosa)  (7,5) 
s 

De  esta  expresión  puede  deducirse  que, 
si  la  capacidad  de  carga  del  elemento  depen¬ 
de  directamente  de  su  resistencia  a  esfuerzos 
de  tensión  inclinados,  la  carga  máxima  se  ob¬ 
tiene  cuando  fluye  el  acero  de  refuerzo  trans¬ 
versal;  esto  es,  cuando  /j  =  fy.  Esto  presupone 
que  tanto  el  concreto  de  la  zona  de  compre¬ 
sión  como  el  acero  de  refuerzo  longitudinal, 
que  forman  las  cuerdas  de  compresión  y  de 
tensión  de  la  armadura  idealizada,  deben  ser 
capaces  de  soportar  los  incrementos  en  las 
fuerzas  correspondientes,  originados  por  el 
desarrollo  de  las  grietas  inclinadas. 

La  analogía  de  la  armadura  se  ha  usado 
durante  muchos  años,  en  la  forma  simple  que 
desarrolló  Ritter,  para  estimar  la  resistencia  a 
fuerza  cortante  de  miembros  con  refuerzo 
transversal.  Para  lograr  una  correlación  acep¬ 
table  entre  los  resultados  de  ensayes  y  las  re¬ 
sistencias  calculadas  con  la  analogía  de  la 
armadura,  lo  que  se  ha  hecho  es  sumar  a  la 
resistencia  calculada,  la  que  corresponde  a  un 
elemento  sin  refuerzo  transversal.  Aunque  de 
esta  manera  se  han  obtenido  expresiones  que 
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permiten  calcular  la  resistencia  con  aproxi¬ 
mación  suficiente  para  fines  prácticos,  el  pro¬ 
cedimiento  adolece  de  limitaciones  teóricas, 
por  lo  que  se  ha  continuado  en  la  búsqueda 
de  métodos  más  racionales  para  explicar  el 
comportamiento  general  bajo  la  acción  de 
fuerza  cortante  y  para  derivar  de  ellos  proce¬ 
dimientos  de  diseño.  Algunos  autores  han 
presentado  modificaciones  a  la  teoría  de  la  ar¬ 
madura  para  tomar  en  cuenta  factores  impor¬ 
tantes  como  la  inclinación  de  las  grietas,  la 
reducción  de  la  resistencia  de  la  diagonal  de 
compresión  de  concreto  de  la  figura  7.9  por  el 
efecto  de  esfuerzos  y  deformaciones  transver¬ 
sales,  la  formación  de  configuraciones  de 
agrietamiento  en  forma  de  abanico  cerca  de 
los  apoyos  y  de  cargas  concentradas,  la  trans¬ 
misión  de  fuerzas  a  través  de  las  grietas  y  otros 
de  este  tipo  [7.1 7,  7.1  8,  7.22,  7.291.  Estos  tra¬ 
bajos  han  sido  incorporados  en  algunos  regla¬ 
mentos  de  construcciones,  pero  todavía  no  lo 
han  sido  en  los  reglamentos  a  los  que  se  hace 
referencia  en  este  texto,  por  lo  que  no  se  pre¬ 
sentan  aquí  con  detalle. 

7.3.3  Losas  planas  y  zapatas  sin  refuerzo 
transversal 

Los  mecanismos  de  falla  por  fuerza  cortante 
en  losas  planas  y  zapatas  son  cualitativamen¬ 
te  del  mismo  tipo  que  el  descrito  anterior¬ 
mente  para  miembros  sin  refuerzo  transversal. 

Debido  a  que  los  momentos  flexionantes 
disminuyen  muy  rápidamente  del  perímetro 
del  área  cargada  hacia  los  centros  de  los  ta¬ 
bleros  de  losa  o  los  extremos  de  la  zapata,  las 
tensiones  máximas  antes  del  agrietamiento  se 
concentran  en  zonas  cercanas  a  una  superfi¬ 
cie  definida  por  planos  trazados  a  45°  a  partir 
del  perímetro  del  área  cargada  (figura  7.6).  En 
otras  palabras,  mientras  que  en  miembros  la 
zona  crítica  por  cortante  puede  presentarse  en 
regiones  relativamente  grandes  a  lo  largo  de 
su  longitud,  en  losas  planas  y  zapatas  las  zo¬ 
nas  críticas  están  concentradas  alrededor  del 
perímetro  del  área  cargada. 


&  ha  podido  observar  por  medio  de 
perforaciones  previas  hechas  en  la  losa,  que 
el  agrietamiento  inclinado  se  produce  si¬ 
guiendo  una  superficie  en  forma  de  pirámi¬ 
de  truncada,  en  planos  con  una  inclinación 
aproximada  de  45°  con  respecto  al  plano 
medio  de  la  losa  o  zapata,  a  cargas  del  or¬ 
den  de  50  a  70  por  ciento  de  la  resistencia. 
En  esta  zona  los  momentos  flexionantes  son 
altos  y  por  lo  tanto,  se  requieren  cantidades 
relativamente  grandes  de  acero  por  flexión, 
que  usualmente  tienen  suficiente  longitud 
de  anclaje.  Existe  también  en  el  plano  medio 
de  la  losa  o  zapata  un  efecto  de  confina¬ 
miento  triaxial  debido  al  área  cargada.  Por 
consiguiente,  no  puede  producirse  una  falla 
irrestricta  de  tensión  diagonal.  De  lo  ante¬ 
rior  se  concluye  que  la  resistencia  es  siem¬ 
pre  mayor  que  la  carga  que  produce  el 
primer  agrietamiento  inclinado.  En  otras  pa¬ 
labras,  el  fuerte  gradiente  de  momentos  ha¬ 
ce  que  las  grietas  inclinadas  tiendan  a 
producirse  en  la  zona  adyacente  al  área  car¬ 
gada.  Pero  estas  grietas  no  pueden  desarro¬ 
llarse  súbitamente  ni  hacia  el  área  cargada, 
debido  al  confinamiento,  ni  tampoco  a  lo  lar¬ 
go  del  acero  de  tensión,  porque  éste  suele 
existir  en  cantidades  y  con  longitud  suficientes. 

Los  ensayes  realizados  en  especímenes 
que  simulan  la  acción  de  una  columna  so¬ 
bre  una  losa  o  una  zapata  confirman  lo  an¬ 
terior.  La  resistencia  es  generalmente  del 
orden  de  dos  veces  la  carga  que  produce  los 
primeros  agrietamientos  inclinados  alrede¬ 
dor  del  área  cargada,  y  depende  de  la  zona 
de  compresión  disponible  en  el  perímetro 
de  dicha  área. 

También  se  han  hecho  aplicaciones  de 
la  analogía  de  la  armadura  a  este  tipo  de  ele¬ 
mentos  [7.23]. 

7.3.4  Losas  planas  y  zapatas  con  refuerzo 
transversal 

Se  han  ensayado  losas  planas  y  zapatas  con 
distintos  tipos  de  refuerzo  transversal,  como 
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los  de  las  figuras  7.1  2,  7.1  4  y  7.1  5,  que  se 
comentan  con  detalle  más  adelante.  Se  han 
detectado  básicamente  dos  mecanismos  de 
falla.  En  el  primero,  la  sección  crítica  se  de¬ 
sarrolla  en  forma  similar  a  la  que  se  presen¬ 
ta  en  losas  sin  refuerzo,  pero  se  desplaza 
hasta  la  zona  en  que  el  refuerzo  deja  de  ser 
efectivo.  En  el  segundo,  la  resistencia  se  al¬ 
canza  cuando  fluye  el  refuerzo  transversal. 
Para  tener  mayor  información  se  pueden 
consultar  las  referencias  7.9,  7.1  0  y  7.24. 

7.4  Efectos  de  las  variables  en  la 
carga  de  agrietamiento 

En  esta  sección  se  presentan  de  una  manera 
cualitativa  los  efectos  de  las  principales  va¬ 
riables  que  influyen  en  la  magnitud  de  la 
carga  de  agrietamiento.  Puesto  que  el  fenó¬ 
meno  es  muy  complejo,  debido  a  la  interac¬ 
ción  de  las  distintas  variables,  no  puede 
expresarse  cuantitativamente  el  efecto  indi¬ 
vidual  de  cada  variable  sin  tener  en  cuenta 
los  efectos  de  las  demás.  Las  expresiones 
que  indican  cuantitativamente  los  efectos  de 
las  variables  se  presentarán  posteriormente  en 
la  sección  7.6,  en  la  forma  en  que  se  utilizan 
para  evaluar  la  resistencia  de  elementos  su¬ 
jetos  a  fuerza  cortante. 

7.4. 1  Miembros  sin  refuerzo  transversai 

RESISTENCIA  DEL  CONCRETO  A  TENSIÓN 

Puesto  que  las  grietas  inclinadas  aparecen 
cuando  se  excede  la  resistencia  del  concreto 
a  esfuerzos  de  tensión,  el  efecto  de  esta  varia¬ 
ble  es  obvio:  a  mayor  resistencia  a  tensión,  ma¬ 
yor  es  la  cargada  agrietamiento  inclinado. 

Como  no  existe  un  procedimiento  es¬ 
tándar  para  medir  la  resistencia  del  concre¬ 
to  a  tensión,  se  acostumbra  correlacionar  la 
carga  que  produce  el  agrietamiento  inclina¬ 
do  de  un  miembro  con  la  raíz  cuadrada  de 
la  resistencia  del  concreto  a  compresión.  Ex¬ 


perimentalmente  se  ha  encontrado  que  la  re¬ 
sistencia  a  tensión  es  aproximadamente  pro¬ 
porcional  a  la  raíz  cuadrada  de  la  resistencia 
a  compresión,  en  el  rango  usual  de  resisten¬ 
cia  de  concreto  de  peso  normal. 

PORCENTAJE  DE  ACERO  LONGITUDINAL 

&  ha  observado  en  ensayes  de  vigas  que  al 
aumentar  el  porcentaje  de  acero  longitudi¬ 
nal  aumenta  la  carga  necesaria  para  produ¬ 
cir  el  agrietamiento  inclinado,  la  influencia 
de  esta  variable  se  explica  teniendo  en 
cuenta  que,  para  miembros  con  característi¬ 
cas  geométricas  y  mecánicas  iguales  y  en  los 
que  sólo  varía  el  porcentaje  de  acero  longi¬ 
tudinal,  el  agrietamiento  debido  a  flexión 
bajo  una  misma  carga  es  mayor  cuanto  me¬ 
nor  es  el  porcentaje  de  acero  longitudinal. 
Puesto  que  las  grietas  en  flexión  reducen  la 
zona  disponible  para  tomar  esfuerzos  cor¬ 
tantes,  éstos  aumentan  al  producirse  aqué¬ 
llas,  incrementándose  a  su  vez  los  esfuerzos 
de  tensión  inclinados.  Por  lo  tanto,  al  au¬ 
mentar  el  agrietamiento  en  flexión  disminu¬ 
ye  el  valor  de  la  carga  de  agrietamiento 
inclinado. 

ESBELTEZ 

Se  ha  comprobado  experimentalmente  que 
la  capacidad  al  agrietamiento  inclinado  de 
un  miembro  disminuye  al  aumentar  su  es¬ 
beltez,  entendiendo  por  esbeltez  la  relación 
entre  el  claro  donde  existe  la  fuerza  cortan¬ 
te  y  el  peralte.  Para  vigas  con  cargas  concen¬ 
tradas,  esta  relación  puede  expresarse  como 
M/Vd. 

La  disminución  en  el  valor  de  la  carga 
de  agrietamiento  al  aumentar  la  esbeltez  de 
un  miembro,  puede  explicarse  teniendo  en 
cuenta  dos  aspectos.  Primero,  mientras  mayor 
sea  la  esbeltez,  para  una  misma  carga,  ma¬ 
yor  será  el  agrietamiento  por  flexión  y  por  lo 
tanto,  mayores  serán  las  concentraciones  de 
esfuerzos  en  la  parte  superior  de  las  grietas 


Efectos  de  las  variables  en  la  carga  de  agrietamiento  1  77 


al  reducirse  la  sección  disponible  para  tomar 
la  fuerza  cortante.  Estas  concentraciones  de 
esfuerzos  incrementan  el  valor  de  los  esfuer¬ 
zos  de  tensión  inclinados  y  propician  el  de¬ 
sarrollo  de  la  grieta  en  tensión  diagonal 
como  continuación  de  la  grieta  en  flexión. 
Segundo,  en  elementos  poco  esbeltos,  en  los 
que  las  cargas  están  cercanas  a  los  apoyos, 
los  esfuerzos  normales  de  compresión  fy  (fi¬ 
gura  7.1)  disminuyen  el  , valor  del  esfuerzo 
principal  de  tensión  y  aumentan,  por  lo  tan¬ 
to,  la  carga  necesaria  para  producir  el  agrie¬ 
tamiento  inclinado. 

De  lo  anterior  puede  observarse  que 
tanto  la  esbeltez  como  el  porcentaje  de  ace¬ 
ro  longitudinal  influyen  en  el  valor  de  la  car¬ 
ga  de  agrietamiento  inclinado,  debido  a  la 
interacción  que  existe  en  el  miembro  entre 
los  efectos  de  la  fuerza  cortante  y  del  mo¬ 
mento  flexionante. 

RELACIÓN  DEANCHOA  PERALTE 

&i  series  limitadas  de  ensayes  se  ha  observa¬ 
do  que  a  mayor  relación  ancho  peralte,  ma¬ 
yor  es  la  carga  de  agrietamiento  por  unidad 
de  área  de  la  sección  transversal  del  miem¬ 
bro.  La  razón  de  este  efecto  no  se  explica 
aún  claramente  [7.4], 

TAMAÑO 

Existen  indicios  de  que  la  carga  de  agrieta¬ 
miento  inclinado  es  menor  mientras  mayor 
es  el  tamaño  del  miembro  [7.8],  aunque  es¬ 
te  efecto  se  reduce  cuando  existe  refuerzo 
longitudinal  en  las  caras  laterales  de  las  vi- 
g^  17.301. 

CARGA  AXIAL 

La  aplicación  de  carga  axial  en  un  miembro 
aumenta  (cuando  dicha  carga  es  de  compre¬ 
sión)  o  disminuye  (cuando  es  de  tensión)  la 
carga  de  agrietamiento  inclinado,  ya  que  la 
carga  axial  produce  directamente  esfuerzos 


normales  de  compresión  o  tensión  que  dis¬ 
minuyen  o  aumentan,  respectivamente,  el 
valor  de  la  tensión  principal  para  una  misma 
carga  transversal,  según  se  vio  en  la  sección 
7.1. 

CORTE  DE  BARRAS  LONGITUDINALES 

Se  ha  observado  que  si  se  corta  un  cierto  nú¬ 
mero  de  barras  longitudinales  de  tensión  en 
una  zona  en  la  que  existe  fuerza  cortante,  la 
carga  de  agrietamiento  inclinado  es  menor 
que  la  que  se  obtiene  cuando  no  se  corta 
ninguna  barra.  Esto  se  debe  a  que  en  la  sec¬ 
ción  de  corte  se  producen  concentraciones 
importantes  de  esfuerzos  que  provocan  grie¬ 
tas  por  flexión,  lo  que  incrementa  los  esfuer¬ 
zos  cortantes  en  esta  zona  y  origina,  en 
forma,  prematura,  el  desarrollo  de  la  grieta 
inclinada  como  continuación  de  las  grietas 
por  flexión. 

7.4.2  Miembros  con  refuerzo  transversal 

Se  ha  mencionado  ya  que  el  refuerzo  trans¬ 
versal  influye  muy  poco  en  el  valor  de  la 
carga  de  agrietamiento  inclinado  y  en  el 
comportamiento  general  del  miembro  antes 
de  alcanzarse  este  nivel  de  carga.  Las  medi¬ 
ciones  de  deformación  realizadas  en  barras 
de  refuerzo  transversal,  muestran  que  los  es¬ 
fuerzos  en  dichas  barras  son  prácticamente 
nulos  antes  de  que  aparezca  el  agrietamien¬ 
to  inclinado.  Las  dimensiones  de  la  grieta 
dependen  de  la  cantidad  de  refuerzo  trans¬ 
versal. 

Las  otras  variables  principales,  como  la 
calidad  del  concreto,  el  porcentaje  de  acero 
longitudinal,  la  esbeltez,  etc.,  tienen  los 
efectos  descritos  en  la  sección  anterior. 

7.4.3  Losas  planas  y  zapatas 

La  información  disponible  sobre  la  carga  de 
agrietamiento  de  estos  elementos  es  muy  es¬ 
casa,  ya  que  sólo  recientemente  se  ha  obser- 
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vado  que  este  'fenómeno  ocurre  en  ellas  en 
forma  parecida  a  como  se  presenta  en 
miembros  con  flexión  en  una  dirección.  To¬ 
dos  los  estudios  que  se  han  realizado  sobre 
los  efectos  de  las  distintas  variables  han  es¬ 
tado  enfocados  hacia  la  determinación  de  la 
resistencia  a  fuerza  cortante  y  no  de  la  car¬ 
ga  de  agrietamiento.  La  influencia  de  las  va¬ 
riables  se  describirá,  relacionándola  con  la 
resistencia,  en  la  sección  7.5.3. 


7.5  Efectos  de  las  variables  sobre 
la  resistencia 

7.5. 1  Miembros  sin  refuerzo  transversai 

Del  mecanismo  de  falla  expuesto  en  la  sec¬ 
ción  7.3.1  puede  concluirse  que  las  varia¬ 
bles  que  afectan  la  capacidad  de  carga 
posterior  al  agrietamiento  inclinado  son 
principalmente  la  resistencia  a  la  compresión 
del  concreto  y  la  resistencia  a  esfuerzos  de 
adherencia  del  acero  longitudinal.  La  prime¬ 
ra  es  esencial  cuando  la  falla  final  es  en 
compresión  por  cortante,  en  tanto  que  la  se¬ 
gunda,  que  depende  a  su  vez  de  la  resisten¬ 
cia  a  la  tensión  del  concreto  y  de  las 
características  mecánicas  y  geométricas  del 
acero  de  refuerzo  longitudinal,  es  funda¬ 
mental  cuando  el  colapso  se  produce  por 
adherencia. 

&  ha  dicho  que  la  capacidad  de  carga 
en  exceso  de  la  carga  de  agrietamiento  de 
un  elemento  sin  refuerzo  transversal  no  pue¬ 
de  predecirse,  ya  que  ésta  es  variable  aun 
para  elementos  que  pueden  considerarse  co¬ 
mo  idénticos.  En  consecuencia,  no  es  posi¬ 
ble  realizar  un  estudio  sistemático  de  los 
efectos  de  las  variables. 

Desde  un  punto  de  vista  práctico,  se 
acostumbra  considerar  la  carga  de  agrieta¬ 
miento  como  la  carga  máxima  confiable  del 
miembro,  despreciando  la  capacidad  de  car¬ 
ga  adicional,  aun  cuando  ésta  pueda  ser  30 
por  ciento  mayor. 


7.5.2  Miembros  con  refuerzo  transversai 

En  términos  generales,  se  han  aplicado  dos 
criterios  para  estimar  la  resistencia  de  un 
elemento  con  refuerzo  transversal.  Uno  de 
ellos  considera  que  la  resistencia  a  fuerza 
cortante  se  obtiene  como  la  suma  de  las 
contribuciones  del  concreto  y  del  refuerzo 
transversal;  es  decir,  que  es  igual  a  la  carga 
de  agrietamiento  inclinado  más  la  contribu¬ 
ción  directa  del  refuerzo  transversal,  calcu¬ 
lada  utilizando  la  analogía  de  la  armadura 
o  alguna  de  sus  variantes.  En  cambio,  según 
otro  criterio  predominante  hasta  hace  algu¬ 
nos  años,  se  consideraba  que,  una  vez  desa¬ 
rrollada  la  grieta  inclinada,  sólo  el  refuerzo 
transversal  resiste  la  fuerza  cortante. 

En  la  sección  7.3.2  se  afirmó  que  la  in¬ 
formación  experimental  con  que  se  cuenta 
en  la  actualidad  indica  que  el  primer  criterio 
permite  predecir  con  una  mayor  aproxima¬ 
ción  la  resistencia  de  los  elementos  que  fallan 
por  fuerza  cortante.  En  consecuencia,  será 
este  criterio  el  que  se  seguirá  en  la  presente 
sección. 

Los  efectos  de  las  variables  en  la  carga 
de  agrietamiento  han  sido  descritos  ya  en  la 
sección  7.4.1.  Falta  tratar  solamente  el  efec¬ 
to  del  refuerzo  transversal.  Este  efecto  de¬ 
pende  en  forma  importante  del  valor  del 
porcentaje  y  del  esfuerzo  de  fluencia  del 
acero  transversal  utilizado. 

Si  el  porcentaje  de  refuerzo  transversal 
es  muy  bajo,  al  producirse  la  grieta  inclina¬ 
da  se  incrementa  súbitamente  el  esfuerzo 
en  las  barras  de  refuerzo  transversal  que  cru¬ 
zan  dicha  grieta,  excediéndose  el  esfuerzo 
de  fluencia  y  originándose  inmediatamente 
una  falla  súbita  en  tensión  diagonal,  sin  que 
la  carga  externa  pueda  aumentar  sobre 
aquella  que  produjo  el  agrietamiento  incli¬ 
nado.  Éste  es,  desde  luego,  un  tipo  de  falla 
inconveniente. 

Si  el  porcentaje  de  refuerzo  transversal 
es  el  comúnmente  empleado,  la  carga  exter¬ 
na  puede  aumentar  después  de  que  se  pro- 
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duce  la  grieta  inclinada,  aumentando  los  es¬ 
fuerzos  en  el  refuerzo  transversal  y  en  el 
concreto  de  la  zona  de  compresión,  hasta 
que  se  alcanza  la  fluencia  del  acero  trans¬ 
versal.  Cualquier  incremento  adicional  en  la 
carga  externa  aumentará  los  esfuerzos  en  la 
zona  de  compresión,  la  que  eventualmente 
fallará  bajo  la  combinación  de  esfuerzos 
normales  por  flexión  y  esfuerzos  tangencia¬ 
les  por  cortante.  Este  tipo  de  falla  es  menos 
objetable,  puesto  que  la  influencia  del  acero 
transversal  permite  apreciar  la  inminencia 
de  la  falla. 

Finalmente,  si  el  porcentaje  de  refuerzo 
transversal  es  muy  alto,  la  falla  se  producirá 
en  la  zona  de  compresión  bajo  un  estado  de 
esfuerzos  combinados,  sin  que  se  produzca  la 
fluencia  del  acero  en  el  alma  del  elemento. 
Este  tipo  de  falla  no  es  tan  súbito  como  el  pri¬ 
mero,  pero  es  menos  dúctil  que  el  segundo. 

7.5.3  Losas  y  zapatas 

Bi  este  caso  influyen  en  el  valor  de  la  resisten¬ 
cia  algunas  de  las  variables  consideradas  en  el 
caso  de  miembros  y  otras  particulares  de  estos 
elementos,  debidas  a  la  acción  de  flexión  en 
dos  direcciones  y  a  que  la  posición  de  la  sec¬ 
ción  crítica  está  dentro  de  límites  muy  estrechos. 

La  resistencia  del  concreto  a  tensión  in¬ 
fluye  de  la  misma  manera  que  en  miembros. 
El  efecto  de  la  cantidad  de  acero  de  flexión, 
que  en  miembros  se  expresa  en  función  de  la 
relación  acero  p,  en  losas  se  toma  en  cuenta  a 
través  de  su  resistencia  en  flexión.  Esto  se  jus¬ 
tifica  considerando  que  las  losas  y  zapatas  por 
lo  común  son  subreforzadas,  y  que,  por  lo 
tanto,  su  resistencia  a  flexión  es  prácticamen¬ 
te  proporcional  a  la  cantidad  de  acero. 

Se  ha  encontrado  que  el  peralte  de  la 
losa  o  zapata  en  la  sección  crítica  y  el  lado 
del  área  cargada  (lado  de  la  columna),  influ¬ 
yen  en  forma  importante  en  la  resistencia.  La 
influencia  del  peralte  es  obvia:  a  mayor  pe¬ 
ralte,  mayor  resistencia,  ya  que  aumenta  el 
área  disponible  para  tomar  esfuerzos  norma¬ 


les  y  tangenciales.  El  lado  del  área  cargada 
tiene  un  efecto  similar  al  del  peralte,  pero  de 
menor  importancia.  Esto  puede  explicarse 
considerando  que  al  aumentar  dicha  dimen¬ 
sión  aumenta  el  área  de  la  sección  crítica 
por  esfuerzo  cortante. 

El  parámetro  M/Vd,  que  en  el  caso  de 
miembros  es  de  cierta  importancia,  no  inter¬ 
viene  aquí,  porque  la  posición  de  la  sección 
crítica  prácticamente  está  fija. 

Existen  otras  variables  de  importancia. 
Una  de  ellas  es  la  presencia  de  perforaciones  y 
agujeros  de  distintas  formas  en  las  cercanías 
del  área  cargada.  Éstos  son  frecuentes  en  la 
práctica  para  permitir  el  paso  de  ductos  y  otras 
instalaciones.  Otra  variable  es  la  forma  del  área 
cargada.  También  se  ha  encontrado  que  la  res¬ 
tricción  o  desplazamiento  en  el  plano  de  la  lo¬ 
sa  y  la  velocidad  de  aplicación  de  la  carga 
influyen  en  la  resistencia.  Algunas  de  estas  va¬ 
riables  han  sido  estudiadas  y  se  presentan  re¬ 
comendaciones  específicas  al  respecto  en  el 
Reglamento  AGI  31 8-02  y  en  las  NTC-04. 

La  presenciada  refuerzo  transversal  for¬ 
mado  por  barras  no  evita  el  colapso  final  por 
perforación,  aunque  esta  perforación  puede 
presentarse  a  deformaciones  considerables 
cuando  ya  se  ha  desarrollado  la  capacidad 
por  flexión  del  elemento. 

Otra  variable  importante  en  el  caso  de 
losas  y  zapatas  es  la  presenciada  un  momen¬ 
to  flexionante  que  actúe  simultáneamente  con 
la  carga  axial.  Este  caso,  ilustrado  en  la  figura 
7.10,  es  común  en  columnas  perimetrales  de 
estructuras  a  base  de  losas  planas,  así  como 
en  las  columnas  interiores  de  estos  sistemas 
cuando  los  claros  contiguos  difieren  en  longi¬ 
tud  y  carga  o  cuando  la  estructura  está  sujeta 
a  fuerzas  horizontales  importantes.  También 
se  presenta  esta  situación  en  columnas  que 
deben  transferir  una  carga  axial  y  un  momen¬ 
to  a  una  zapata.  El  momento  que  debe  trans¬ 
ferirse  es  resistido  en  parte  por  flexión  en  las 
caras  AB  y  CD  y  en  parte  por  excentricidad  de 
la  fuerza  cortante  que  actúa  en  la  sección  crí¬ 
tica.  Los  momentos  torsionantes  producen  es- 


1 80  Elementos  sujetos  a  fuerza  cortante 


C 


c 


c■^  +  d 

C 

Cl 

^2 

i 

' 

1  i 

C2  +  d 

1  ' 

b 

r 

B  D 


(e) 


Figura  7.10  Efecto  de  momento  flexionante  combinado  con  carga  axial. 


fuerzos  cortantes  (figura 7.1  Oc),  que  se  suman 
a  los  correspondientes  a  la  carga  axial  (figura 
7.1  06).  La  distribución  de  esfuerzos  cortantes 
resultantes  se  ilustra  en  la  figura  7.1  Od.  Por 
tanto,  la  presencia  del  momento  flexionante 
reduce  la  resistencia  con  respecto  al  caso  en 
que  sólo  actúa  la  carga  axial.  (El  cálculo  de 
estos  esfuerzos  se  expone  en  el  inciso  7.6.1c). 

7.6  Expresiones  para  evaluar  la 
resistencia  a  efectos  de  fuerza 
cortante 

En  la  mayoría  de  los  reglamentos,  los  efectos 
de  las  variables  estudiados  anteriormente  se 
expresan  por  medio  de  fórmulas  sencillas, 
con  ciertas  limitaciones  y  restricciones. 

Las  expresiones  propuestas  reflejan  los 
efectos  de  las  variables  principales,  dentro  de 
los  límites  de  la  información  experimental.  Las 


recomendaciones  esenciales  del  Reglamento 
ACI 31 8-02  y  de  las  NTC-04  del  Reglamento  del 
Distrito  Federal  están  basadas  en  el  trabajo 
del  Comité  ACI-ASCE  326  y  en  las  revisiones 
hechas  posteriormente  por  ese  mismo  comité, 
ahora  con  el  número  426,  presentadas  en  las 
referencias  7.1  2  a  7.1  5  y  7.29.  En  las  seccio¬ 
nes  7.6.1  y  7.6.2  se  incluyen  las  recomenda¬ 
ciones  específicas  del  Reglamento  ACI  31 8-02 
y  de  las  NTC-04,  respectivamente. 

7.6.1  Expresiones  del  reglamento  ACI* 

a)  Miembros  sin  refuerzo  transversal 

El  Reglamento  ACI  318-02  presenta  un  pro¬ 
cedimiento  simplificado  y  otro  más  detalla¬ 
do  para  calcular  la  resistencia  nominal  de 

*  Las  constantes  que  aparecen  en  las  expresiones  de  esta 
sección  y  de  la  siguiente  son  en  muchos  casos  dimen¬ 
sionales.  Cuando  las  ecuaciones  están  numeradas  en  la 
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elementos  sin  refuerzo  transversal.  Según  el 
primero,  la  resistencia  a  fuerza  cortante  de 
un  elemento  sujeto  únicamente  a  flexión  y 
cortante  puede  calcularse  con  la  ecuación 

V,  =  0.50 -yff^ bd  (7.6) 

o  bien,  en  sistema  SI 


VC=0  16^;'M  (7  6  si 


donde 

=  resistencia  nominal,  que  correspon¬ 
de  a  la  carga  de  agrietamiento, 
b  =  ancho  del  alma  de  secciones!  o  I,  o 
ancho  total  si  la  sección  es  rectangu¬ 
lar. 

d  =  peralte  efectivo  del  refuerzo  longitu¬ 
dinal  de  tensión. 


Si  el  elemento  está  sujeto  además  a  car¬ 
ga  axial  de  compresión,  la  resistencia  se  cal¬ 
cula  con  la  ecuación 


\4  =  0.50 


''  N  ^ 

1  -I-  0.0071 

V  ^  J 


^[^bd 


(7.7) 


o  bien 


donde 


Nu  =  carga  axial  de  compresión  que  ac¬ 
túa  sobre  el  miembro  multiplicada 
por  el  factor  de  carga  apropiado. 

Ag  =  área  total  de  la  sección  transversal. 


forma  usual,  con  dígitos  únicamente,  las  fuerzas  están  en 
kg,  los  esfuerzos  en  kg/cm^  y  las  dimensiones  de  longi¬ 
tud  y  área  en  cm  y  cm^. 

Cuando  el  número  de  la  ecuación  está  seguido  de 
las  letras  SI,  las  fuerzas  están  en  N,  los  esfuerzos  en  MPa, 
Y  las  dimensiones  de  longitud  y  el  área  en  mm  y  mm^. 


El  factor  (1  -l-  0.0071  Nu/Ag)  cuantifica  el 
efecto  de  la  carga  axial  de  compresión,  que, 
como  ya  se  ha  mencionado,  incrementa  la  re¬ 
sistencia  debido  a  que  reduce  los  esfuerzos  de 
tensión  y  el  agrietamiento  en  las  vigas. 

Para  vigas  sujetas  a  cargas  axiales  de 
tensión  significativas,  el  Reglamento  ACI 
318-02  especifica,  en  el  procedimiento  sim¬ 
plificado,  que  toda  la  fuerza  cortante  sea  re¬ 
sistida  por  estribos,  esto  es,  que  no  se 
considere  la  contribución  del  concreto. 

Con  el  procedimiento  más  detallado  del 
Reglamento  ACI  318-02,  la  resistencia  de  un 
miembro  sin  refuerzo  en  el  alma  y  sometido 
únicamente  a  flexión  y  fuerza  cortante  se 
calcula  con  la  siguiente  ecuación 


^4  = 


V,.d 


0.5^,  +  ^80p-f■ 


M. 


bd 


u  ) 


<0.90  (7.8) 

o  bien 


S  0  29  bd 


(7.8  SI) 


donde 

p  =  relación  de  acero  longitudinal,  A^/bd. 

As  =.área  de  acero  longitudinal. 

Vu  =  fuerza  cortante  en  la  sección  consi¬ 
derada,  multiplicada  por  el  factor 
de  carga  apropiado. 

Mij=  momento  flexionante  en  la  sección 
considerada,  multiplicado  por  el 
factor  de  carga  apropiado.  Si  es 
menor  que  V  c|  se  toma  igual  a  es¬ 
te  producto. 


1 82  Elementos  sujetos  a  fuerza  cortante 


La  ecuación  7.8  toma  en  cuenta  dos  va¬ 
riables  mencionadas  en  la  sección  7.4  que  tie¬ 
nen  efecto  sobre  la  carga  de  agrietamiento:  la 
relación  de  acero  longitudinal,  p,  y  la  esbeltez 
expresada  por  el  término  Vud/Mu-  Las  resis¬ 
tencias  calculadas  con  esta  ecuación  son  ma¬ 
yores  que  las  calculadas  con  el  procedimiento 
simplificado,  pero  la  labor  numérica  se  com¬ 
plica  sustancialmente  como  se  verá  en  los 
ejemplos  que  se  presentan  más  adelante. 

El  efecto  de  una  carga  axial  de  compre¬ 
sión  se  toma  en  cuenta  disminuyendo  el  valor 
del  momento  flexionante  M^,  en  la  ecuación 
7.8,  sustituyéndolo  por  el  valor  lyi  dado  por 


'4h-d 
V 


8 


(7.9) 


eliminando  la  restricción  V^d/Mm  1  y  sin 
que  la  resistencia  exceda  el  valor 


V,  =  0.90  bd^}  +  0.030  N,  /  /\g  (7.1  q) 


o  bien 


=  0.29  bd  41  +  030  /  Ag 


(7.10  SI) 


En  estas  ecuaciones 


lyi  =  momento  flexionante  modificado. 
Nu  =  carga  normal  a  la  sección  transver¬ 
sal,  positiva  si  es  de  compresión. 
h  =  peralte  total  de  la  sección  transversal. 
Ag  =  área  total  de  la  sección  transversal. 


Para  cargas  axiales  de  tensión  importan¬ 
tes,  la  resistencia  puede  calcularse  con  la 
ecuación 


\4  =  0.50  ^  bd 


"  N  ^ 

1  +  0.028  ^ 

V  '^8  J 


(7.11) 


O  bien 


en  las  que  N,  tiene  signo  negativo  por  ser  de 
tensión. 

En  las  ecuaciones  7.6  a  7.1  1  el  valor  de 
fe  debe  limitarse  a  700  kg/cm^  (70  MPa).  Esta 
restricción  se  establece  porque  se  ha  encon¬ 
trado  en  algunos  ensayes  que  las  ecuaciones 
tienden  a  sobrestimar  la  resistencia  a  fuerza 
cortante  cuando  se  usan  concretos  de  alta  re¬ 
sistencia,  debido  a  que  en  éstos  las  superfi¬ 
cies  de  agrietamiento  resultan  menos  rugosas 
que  en  concretos  normales,  lo  que  reduce  la 
carga  que  resiste  por  el  efecto  de  trabazón 
entre  los  agregados  [7.25,  7.261. 

La  resistencia  de  diseño  se  obtiene,  como 
en  el  caso  de  las  otras  acciones  ya  estudiadas, 
multiplicando  la  resistencia  nominal  calcula¬ 
da  con  alguna  de  las  ecuaciones  anteriores 
por  el  factor  de  resistencia,  ^ ,  que  para  fuer¬ 
za  cortante  debe  tener  el  valor  de  0.75.  Esta 
resistencia  de  diseño,  4>  V^t  debe  ser  igual  o 
mayor  que  la  fuerza  cortante  que  actúa  en  la 
sección  crítica  por  cortante,  la  cual,  debido 
principalmente  a  los  esfuerzos  verticales  de 
compresión  que  existen  en  los  apoyos  del  ele¬ 
mento,  no  se  presenta  en  la  cara  del  apoyo  si¬ 
no  a  una  cierta  distancia  de  la  misma.  De  la 
observación  del  agrietamiento  de  gran  núme¬ 
ro  de  ensayes  en  cortante  se  ha  concluido  que 
la  grieta  inclinada  se  inicia  generalmente  a 
una  distancia  de  la  cara  del  apoyo  no  menor 
que  cL  Teniendo  esto  en  cuenta,  el  Reglamen¬ 
to  AGI  especifica  considerar  como  sección 
crítica  por  cortante,  la  situada  a  una  distancia 
d  de  la  cara  del  apoyo.  Sin  embargo,  para  pre¬ 
venir  el  posible  desarrollo  de  grietas  inclina¬ 
das  más  cercanas  al  apoyo,  no  debe  reducirse 
el  área  de  la  sección  transversal  entre  la  cara 
del  apoyo  y  la  sección  crítica.  Cuando  el  apo¬ 
yo  es  de  naturaleza  tal  que  no  se  inducen  es- 
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fuerzos  de  compresión,  la  sección  crítica  de¬ 
be  tomarse  en  el  paño  de  apoyo. 

En  la  figura  7.1  1  se  ilustra  la  localización 
de  la  sección  crítica  para  algunos  casos  típicos. 
En  los  casos  (a)  y  (b)  existen  esfuerzos  vertica¬ 
les  de  compresión  cerca  del  apoyo  y  la  sección 
crítica  se  presenta  a  una  distancia  d  de  la  cara 
del  apoyo.  En  el  caso  de  la  figura  7.1  le  el  ele¬ 
mento  horizontal  está  colgado  del  elemento 
vertical  que  trabaja  a  tensión;  como  no  hay  es¬ 
fuerzos  de  compresión  en  el  elemento  horizon¬ 
tal,  la  sección  crítica  debe  considerarse  en  la 
cara  interior  del  elemento  vertical.  En  el  caso 
de  la  figura  7.1 1d  existe  una  carga  concentra¬ 
da  cerca  del  apoyo  que  hace  que  el  valor  de  la 
fuerza  cortante  dentro  de  la  distancia  d  sea 
mucho  mayor  que  en  el  resto  de  la  viga;  la  sec¬ 
ción  crítica  debe  tomarse  también  en  la  cara 
del  apoyo. 

b)  Miembros  con  refuerzo  transversal 


La  resistencia  a  fuerza  cortante  de  miembros 
con  refuerzo  en  el  alma  se  considera  igual  a 


(C)  (d) 


Figura  7.11  Localización  de  la  sección  crítica 
para  fuerza  cortante  en  algunos  casos  típicos 
(referencia  7.27). 


la  suma  de  la  resistencia  del  concreto  calcu¬ 
lada  como  se  indica  en  la  sección  anterior,  y 
de  la  contribución  ala  resistencia  del  refuer¬ 
zo  en  el  alma,  o  sea 

Vn=K+K  (7.12) 

donde 

Vp  =  resistencia  nominal  de  un  miembro 
con  refuerzo  en  el  alma. 

Ve  =  resistencia  del  concreto. 

Vj  =  contribución  del  refuerzo  en  el  alma. 

La  contribución  del  acero  en  el  alma  se 
calcula  con  base  en  la  analogía  de  la  arma¬ 
dura  presentada  en  la  sección  7.3.2,  supo¬ 
niendo  que  el  refuerzo  en  el  alma  fluye  en  la 
falla.  La  expresión  que  se  presenta  en  el  Re¬ 
glamento  ACI  318-02  puede  deducirse  de  la 
ecuación  7.5  haciendo  z  =  d,  simplificación 
que  puede  aceptarse  teniendo  en  cuenta  la 
poca  precisión  con  que  pueden  valuarse  los 
efectos  de  las  variables  secundarias.  Con  es¬ 
ta  simplificación  se  obtiene 

L  (sen  a  +  eos  a)  d 

^  =  ¡ -  (7.13) 

donde 

A  =  área  total  del  refuerzo  en  el  alma  en 
una  distancia  s,  medida  en  dirección 
paralela  al  refuerzo  longitudinal. 

a  =  ángulo  entre  las  barras  o  estribos  de 
refuerzo  en  el  alma  y  el  eje  longitu¬ 
dinal  del  miembro. 

5  =  separación  de  estribos  o  barras  do¬ 
bladas,  medida  en  dirección  parale¬ 
la  a  la  del  refuerzo  longitudinal. 

En  el  caso  de  estribos  perpendiculares 
al  refuerzo  longitudinal  (a=  90°),  la  ecua¬ 
ción  7.1  3  se  reduce  a 
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El  valor  de  Vy  en  ningún  caso  debe  ser 
mayor  de  2  bd  (0.64  bd  en  siste¬ 
ma  SI),  ya  que  si  se  tuviese  una  cantidad  ex¬ 
cesiva  de  refuerzo  en  el  alma,  no  se 
garantizaría  que  la  resistencia  total  fuese  la 
suma  de  la  resistencia  del  concreto  y  de  la 
contribución  del  acero.  El  Reglamento  ACI 
318-02  también  especifica  que  el  esfuerzo 
de  fluencia  de  diseño  del  refuerzo  en  el  al¬ 
ma  no  exceda  de  4200  kg/cm^.  La  contribu¬ 
ción  del  refuerzo  a  la  resistencia  nominal 
debe  afectarse  del  mismo  valor  de  4,  o  sea 
0.75,  para  obtener  la  contribución  a  la  resis¬ 
tencia  de  diseño. 

Además  de  aumentar  la  resistencia  a 
fuerza  cortante,  el  refuerzo  transversal  au¬ 
menta  la  ductilidad  y  proporciona  un  aviso 
de  falla  que  no  poseen  los  elementos  sin  di¬ 
cho  refuerzo.  Este  refuerzo  resulta  de  gran 
valor  cuando  se  presentan  fuerzas  imprevis¬ 
tas  en  la  estructura,  lo  que  evita  fallas  catas¬ 
tróficas.  Por  esta  razón,  se  recomienda  en 
general  colocar  una  cantidad  mínima  de  di¬ 
cho  refuerzo  transversal.  En  este  sentido,  el 
Reglamento  ACI  31 8-02  recomienda  colocar 
un  área  mínima  igual  a 

r—  bs 

\  =  (7.15) 

T 

O  bien 

\  =  ,7.15  51) 


en  cualquier  sección  en  la  que  la  fuerza  cor¬ 
tante,  afectada  por  el  factor  de  carga,  exce¬ 
da  de  la  mitad  de  la  resistencia  de  diseño  del 
concreto,  (f>  1/^.  Se  exceptúan  de  esta  reco¬ 
mendación  losas,  zapatas  y  vigas  anchas. 

Los  reglamentos  limitan  también  la  se¬ 
paración  del  refuerzo  transversal  cuando  és¬ 
te  se  considera  necesario.  &i  general,  se  trata 
de  impedir  que  pueda  desarrollarse  una  grie¬ 
ta  inclinada  a  45°  sin  que  sea  interceptada 
por  una  barra  en  la  zona  comprendida  entre 
el  refuerzo  de  tensión  y  el  semiperalte  efec¬ 


tivo  del  elemento.  El  Reglamento  ACI  31 8- 
02  especifica  a  este  respecto  que  la  separa¬ 
ción  de  estribos  perpendiculares  al  eje 
longitudinal  de  un  elemento  no  exceda  de 
d/2  ni  de  60  cm.  Cuando  Vy  excede  de  bd, 
estas  separaciones  deben  reducirse  a  la  mitad. 

Teniendo  en  cuenta  que  el  corte  de  ba¬ 
rras  longitudinales  en  zonas  de  tensión  ori¬ 
gina  concentraciones  de  esfuerzos  importantes 
que  propician  el  desarrollo  de  grietas  por 
tensión  diagonal,  el  Reglamento  ACI  318-02 
(sección  12.10.5)  impone  ciertas  limitacio¬ 
nes  a  tal  práctica.  Pata  que  sea  admisible 
cortar  barras  longitudinales  en  zonas  de  ten¬ 
sión,  debe  satisfacerse  una  de  las  siguientes 
condiciones:  a)  la  fuerza  cortante  en  la  zona 
de  corte  no  es  mayor  que  los  dos  tercios  de 
la  fuerza  cortante  permisible,  incluyendo  el 
efecto  del  refuerzo  en  el  alma;  b)  se  propor¬ 
cionan  estribos  adicionales  a  lo  largo  de  la 
barra  cortada  en  un  distancia  3d/4,  a  partir 
del  punto  de  corte;  estos  estribos  adicionales 
deben  tener  un  área  no  menor  que  4.2  bs/fy 
y  la  separación  no  debe  exceder  de  d/bfib' 
donde  ^t>  es  la  relación  entre  el  área  de  ba¬ 
rras  cortadas  y  el  área  total,  y  c)  las  barras 
que  se  continúan  tienen  un  área  por  lo  me¬ 
nos  del  doble  de  la  requerida  por  flexión  en 
el  punto  de  corte,  y  el  cortante  no  excede  de 
las  tres  cuartas  partes  del  permitido. 

La  intención  de  estas  limitaciones  es  te¬ 
ner  en  cuenta  los  efectos  perjudiciales  del 
corte  de  barras  que  han  sido  observados  en 
ensayes  realizados  por  Ferguson  17.51  y  Ba¬ 
rón  [7.6]. 

&  aprecia  que  estas  recomendaciones 
son  engorrosas  en  aplicaciones  prácticas.  La 
más  sencilla  de  observar  es  la  primera,  la  cual 
puede  cumplirse  prolongando  el  refuerzo  de 
tensión  o  aumentando  los  estribos. 

c)  Losas  y  zapatas 

El  Reglamento  ACI  31 8/02  distingue  dos  po¬ 
sibles  tipos  de  falla:  como  viga  y  como  losa. 
En  el  primero,  la  losa  se  considera  como  una 
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viga  ancha  en  la  cual  se  puede  presentar  el 
agrietamiento  inclinado,  en  forma  similar  a 
la  descrita  anteriormente  para  miembros,  en 
una  sección  crítica  localizada  a  una  distan¬ 
cia  d  del  apoyo  o  de  la  cara  de  una  carga 
concentrada.  Él  cálculo  de  la  resistencia  pa¬ 
ra  este  caso  es  igual  al  presentado  en  las  sec¬ 
ciones  7.6.1a  y  7.6.1  b. 

La  falla  como  losa  corresponde  a  la  des¬ 
crita  en  la  sección  7.2.3,  o  sea,  a  la  penetra¬ 
ción  de  un  cono  o  pirámide  truncada  en  la 
losa.  La  resistencia  de  una  losa  sin  esfuerzo 
para  cortante  será,  en  este  caso,  el  menor  de 
los  tres  valores  siguientes: 


\4  = 


^  1  ^ 
0.5 +  — 

V 


bod 


(7.16) 


uj  SLÁ^o.5 


4Kb^d  (7.17) 


=  bod 


(7.18) 


o  bien,  en  sistema  SI: 


,16.“ 

P-  I 


^  b^d 


K  =  i  0.5 


fe6,c((7.17SD 


brd  (7.18  SI - 


El  factor  /Se  es  la  relación  entre  el  lado 
largo  y  el  lado  corto  de  la  columna  que 
transmite  la  carga  a  la  losa.  El  término  b^  es  el 
perímetro  de  la  sección  crítica,  la  cual  se  lo¬ 
caliza  de  tal  manera  que  su  perímetro  sea 
mínimo,  pero  que  no  se  acerque  a  la  columna 
una  distancia  menor  que  d/2.  Para  losas  sin 
refuerzo  en  el  alma,  la  sección  crítica  tiene  la 


misma  forma  que  la  columna  que  transmite 
o  recibe  la  carga  y  dista  de  ella  una  distan¬ 
cia  uniforme  de  d/2;  para  losas  con  refuerzo 
en  el  alma,  la  sección  crítica  puede  tener 
forma  distinta,  como  se  puede  ver  en  la  figura 
7.1  3.  El  factor  «j  tiene  un  valor  de  1 0  para  co¬ 
lumnas  interiores,  7.5  para  columnas  de  bor¬ 
de  y  5  para  columnas  de  esquina. 

Para  columnas  cuadradas  o  de  forma  no 
alargada,  se  ha  encontrado  que  el  esfuerzo 
cortante_yc  en  la  sección  crítica  es  V7^ 
(0.32  V/'c  en  sistema  SI).  En  estos  casos  rige 
generalmente  la  ecuación  7.1  8.  Sin  embar¬ 
go,  también  se  ha  encontrado  que  el  esfuer¬ 
zo  cortante  disminuye  en  columnas  de 
forma  alargada,  en  las  que  rige  generalmen¬ 
te  la  ecuación  7.1  6.  La  ecuación  7.1  7  toma 
en  cuenta  que  la  resistencia  disminuye  para 
valores  pequeños  de  la  relación  d/bo- 

Existen  varios  tipos  de  refuerzo  trans¬ 
versal  para  losas  y  zapatas  cuya  función  es 
restringir  el  agrietamiento  potencial  que  de¬ 
fine  el  cono  o  pirámide  truncada  de  falla 
mostrado  en  la  figura  7.6.  Esta  función  es  si¬ 
milar  a  la  de  los  estribos  o  barras  dobladas 
usados  en  vigas. 

En  la  figura  7.12  se  muestra  un  tipo  de 
refuerzo  que  consiste  en  crucetas  formadas 
por  perfiles  de  acero  estructural  que  se  colo¬ 
can  sobre  la  columna.  Estas  crucetas  despla¬ 
zan  la  sección  de  falla  alejándola  de  la 
columna,  como  se  muestra  en  la  figura  7.1  3, 
con  lo  cual  aumenta  el  perímetro  de  dicha 
sección  y  como  consecuencia,  aumenta  tam¬ 
bién  la  resistencia  a  cortante,  al  mismo  tiempo 
que  disminuye  la  fuerza  cortante  en  la  sec¬ 
ción  crítica. 

Otro  tipo  de  refuerzo,  más  sencillo  en 
su  procedimiento  de  construcción,  es  el  mos¬ 
trado  en  la  figura  7.14.  Consiste  en  crucetas 
formadas  por  estribos  del  mismo  tipo  que 
los  usados  en  vigas  [7.10].  Cuando  se  usa 
este  refuerzo,  la  sección  de  falla  se  desplaza 
en  la  misma  forma  indicada  en  la  figura  7.1  3. 

El  dimensionamiento  del  primer  tipo  de 
refuerzo  no  se  incluye  en  este  texto.  El  lee- 
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b)  Refuerzo  ligero  c)  Refuerzo  pesado 

Figura  7.1  3  Localización  de  la  sección  crítica. 
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tor  puede  consultar  la  referencia  7.9.  Para 
calcular  la  resistencia  con  el  refuerzo  mos¬ 
trado  en  la  figura  7.1  4,  se  suman  las  resisten¬ 
cias  del  concreto,  V^,  y  del  acero,  V/j,  para 
obtener  la  resistencia  total.  La  primera  se 
calcula  con  la  expresión 

=  (7.19) 

V,  =  0A6^b^d  (7.19  51) 

y  la  segunda  con  la  ecuación  7.14,  sumando 
las  resistencias  de  los  cuatro  brazos  (en  colum¬ 
nas  de  borde  serán  tres  brazos  y  en  columnas  de 
esquina,  dos  brazos).  La  suma  de  las  resisten¬ 
cias  Vr  V  Vs  no  debe  considerarse  mayor  que 
1 .5  V7^¿»o<^/  o  bien,  0.48  V?^¿>oC/ en  sistema  SI. 

Un  tercer  tipo  de  refuerzo  en  el  alma 
para  losas,  que  también  ha  desmostrado  su 


eficacia  en  algunos  ensayes,  es  el  mostrado 
en  la  figura  7.1  5.  Consiste  en  pernos  con  cabe¬ 
za  soldados  en  su  parte  inferior  a  una  placa  o 
solera  [7.24].  El  tallo  del  perno  desempeña 
el  mismo  papel  que  las  ramas  verticales  de 
los  estribos  del  refuerzo  anterior  y  las  cabezas 
sirven  de  anclajes.  La  resistencia  se  calcula 
también  igual  que  en  el  caso  anterior. 

Experimentos  realizados  en  los  labora¬ 
torios  de  la  Portiand  Cement  Association 
(Skokie,  III.)  indican  que  se  puede  tomar  en 
cuenta  la  reducción  de  la  resistencia  a  fuerza 
cortante  producida  por  la  presencia  de  agu¬ 
jeros  en  la  cercanía  de  una  columna,  reducien¬ 
do  el  perímetro  en  la  longitud  interceptada 
por  las  dos  tangentes  a  los  bordes  del  aguje¬ 
ro  trazadas  desde  el  centro  del  área  cargada, 
tal  como  se  muestra  en  la  figura  7.1  6.  Según 
el  Reglamento  AGI  31 8-02,  esta  reducción  de¬ 
be  tenerse  en  cuenta  sólo  cuando  la  distan- 


DETALLE  DE  LOS  ESTRIBOS 

Figura  7.14  Refuerzo  para  cortante  en  losas  a  base  de  estribos. 


placas  de  anclaje 


área  de  anclaje  3=  1 0 
veces  el  área  del  tallo 
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2/3  D 


diámetro  D 


^2.5  D 
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columna 
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Figura  7.15  Refuerzos  para  cortante  en  losas  a  base  de  pernos. 
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cia  del  agujero  al  apoyo  es  menor  que  diez 
veces  el  peralte  efectivo. 

Al  final  de  la  sección  7.5.3  se  presentó 
el  caso  de  losas  que,  adicionalmente  a  la 
carga  axial,  transferían  un  momento  a  la  co¬ 
lumna.  Se  dijo  que  una  parte  del  momento 
se  transfería  por  flexión  y  otra  parte  por  mo¬ 
mentos  torsionantes,  que  producían  esfuer¬ 
zos  cortantes  adicionales  a  los  producidos 
por  la  carga  axial  (figura  7.1 0).  El  Reglamen¬ 
to  AGI  31 8-02  especifica  que  la  fracción  del 
momento  total  que  se  transmite  mediante 
momentos  torsionantes  se  calcule  multipli¬ 
cando  el  momento  total  por  el  factor  de¬ 
finido  por  la  ecuación 


yv=^ 


1 


y  C2  +  d 


(7.20) 


donde  ci  es  el  lado  de  la  columna  en  la  di¬ 
rección  en  que  se  transmite  el  momento,  y 
C2  en  la  dirección  perpendicular  (figura 
7.1  O). 

El  esfuerzo  máximo  vi  mostrado  en  la 
figura  7.1  Od  no  debe  exceder  los  valores  de 
(Vc/bod)  obtenidos  con  las  ecuaciones  7.1  6, 
7.1  7  o  7.1  8,  si  se  trata  de  losas  sin  refuerzo 
en  el  alma.  Si  la  losa  tiene  refuerzo  en  el  alma, 
el  esfuerzo  máximo  vi  no  debe  exceder  el 
valor  de  {Ve  +  Vs)/bod,  calculando  Uc  con  la 
ecuación  7.1  9  y  ^5  con  la  ecuación  7.14.  El 
área  Ay  de  esta  ecuación  debe  ser  la  de  las 
ramas  de  los  estribos  de  todas  las  vigas  ficti¬ 
cias  de  la  figura  7.14.  El  valor  de  vi  se  pue¬ 
de  calcular  con  la  expresión  siguiente 


^  bod  J 


(7.21) 


El  parámetro  /  es  un  momento  polar  de 
inercia  modificado  que  corresponde  a  la  sec¬ 
ción  crítica.  En  la  figura  7.1  7  se  presentan  valo¬ 
res  de  este  parámetro  para  columnas  interiores, 
exteriores  y  de  esquina.  El  significado  del  térmi¬ 
no  y-[  se  muestra  también  en  la  figura  7.1  7. 


d)  Comentarios  sobre  las  expresiones 
del  Reglamento  AGI  318-02 

La  ecuación  7.8  fue  propuesta  originalmente 
por  el  comité  326  con  base  en  los  ensayes  rea¬ 
lizados  hasta  1 963.  &  incluyó  en  el  Reglamen¬ 
to  AGI  de  1 971  y  nuevamente  en  los  de  1 977 
a  2002.  Sin  embargo,  se  le  han  señalado  al¬ 
gunas  limitaciones  importantes  que  se  resu¬ 
men  a  continuación. 

El  análisis  de  ensayes  posteriores  a  1 963 
ha  mostrado  que  la  ecuación  mencionada  da 
resultados  del  lado  de  la  inseguridad  para  ele¬ 
mentos  con  relación  de  acero  longitudinal  in¬ 
ferior  a  0.01  y  valores  de  Vyd/A4y  inferiores  a 
0.5.  &  ha  propuesto  la  siguiente  ecuación 
que  toma  en  cuenta  estos  factores  [7.2] 

V/,  =1^0.25  000  (7.22) 

o  bien 

V  SI. 


También  se  ha  señalado  que  el  efecto  del 
término  V^d/M^  es  poco  significativo  para  vigas 
con  valores  de  la  relación  de  esbeltez  a/d  ma¬ 
yores  que  dos.  Además,  una  vez  que  se  desarro¬ 
lla  el  agrietamiento  inclinado  se  presenta  cierta 
acción  de  arco  en  la  viga  y  como  consecuencia 
de  esta  acción,  la  distribución  de  esfuerzos  de 
flexión  no  corresponde  ya  al  diagrama  de  mo¬ 
mentos  flexionantes,  por  lo  que  el  significado 
del  término  VyQÍ/My  pierde  sentido  [7.14]. 

Por  las  razones  anteriores,  y  por  la  dificul¬ 
tad  operativa  de  manejar  el  término  Vud/Mu, 
se  ha  propuesto  sustituir  la  ecuación  del  Re¬ 
glamento  AGI  que  se  utiliza  para  calcular  la 
resistencia  del  concreto  por  la  siguiente 
ecuación  [7.14,  7.1  51 


1/  = 


(0.20  +30p)-Jf^]bd 


<0.60^6d  (7.23) 


Expresiones  para  evaluar  la  resistencia  a  efectos  de  fuerza  cortante  1 89 


(b)  Losa  sobre  columna  de  borde  con  momento  perpendicular  al  borde 
Figura  7.17  Valores  del  parámetro  /  sobre  columnas  Interiores  y  de  borde. 
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(d)  Losa  de  esquina 


Figura  7.7  7  ( Continuación ) 


Esta  ecuación  resulta  más  fácil  de  apli¬ 
car  y  los  valores  calculados  con  ella  con- 
cuerdan  razonablemente  bien  con  los  medidos 
experimentalmente. 

Otras  modificaciones  que  se  han  pro¬ 
puesto  a  las  normas  incluidas  en  el  Regla¬ 
mento  ACI  consisten  en  ecuaciones  diferentes 
a  las  actuales  para  calcular  el  efecto  de  car¬ 
gas  de  compresión  y  de  tensión  [7.20],  en  la 
uniformización  de  criterios  para  concreto  re¬ 
forzado  y  presforzado  (que  no  se  comentan 
en  este  texto,  ya  que  no  incluye  concreto 
presforzado)  y  en  la  inclusión  de  precaucio¬ 


nes  especiales  cuando  una  viga  secundaria 
se  une  a  una  viga  principal  en  tal  forma  que 
el  lecho  inferior  de  la  viga  principal  diste  del 
lecho  inferior  de  la  viga  secundaria  menos 
de  la  mitad  del  peralte  de  la  viga  secundaria. 
En  este  caso  se  considera  que  la  viga  secun¬ 
daria  está  colgada  de  la  principal,  y  deben 
colocarse  estribos  que  resistan  por  sí  solos  I  a 
totalidad  de  la  fuerza  cortante  que  transmite 
la  viga  secundaria  a  la  principal.  Estos  estribos 
deben  quedar  dentro  de  una  distancia  de  la 
mitad  de  la  altura  de  la  viga  secundaria  a  ca¬ 
da  lado  de  la  intersección  de  las  dos  vigas. 
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En  relación  con  el  diseño  de  losas  y  za¬ 
patas  con  refuerzo  transversal,  el  procedi¬ 
miento  del  ACI,  al  considerar  que  el  área  de 
estribos  Ay  es  la  de  todas  las  ramas  de  las  vi¬ 
gas  ficticias  de  la  figura  7.1  4,  está  suponien¬ 
do  que  el  refuerzo  transversal  debe  ser 
simétrico  con  respecto  a  la  columna,  aun¬ 
que  los  esfuerzos  varíen  en  cada  cara  segijn 
se  muestra  en  la  figura  7.1  7.  En  las  NIC  no 
se  hace  esta  suposición,  como  se  verá  más 
adelante,  y  en  algunas  referencias  se  propo¬ 
nen  también  procedimientos  alternativos 
[7.31,  capítulo  1 6]. 

7.6.2  Expresiones  de  las  NTC-04  del  Regla¬ 
mento  del  Distrito  Federal 

a)  Miembros  sin  refuerzo  transversal 

La  resistencia  nominal  de  estos  miembros  se 
calcula  con  las  siguientes  ecuaciones,  según 
la  relación  de  refuerzo: 

si  p  <  0.01 5, 

=  [^0.20  +20  p  )  bd  (7.24) 

V,  =  [l».06  +  e-p ;  ^  id  ^'(7,24  s,) 


si  p^  0.015, 

=  0.5  bd  (7.25) 

V,  =  0.}b  hd  .  .Í7.25SÍJ 


Sé  puede  ver  que  las  ecuaciones  7.24  y 
7.25  son  muy  similares  a  la  ecuación  7.23 
propuesta  en  las  referencias  7.1  4  y  7.1  5.  En 
las  primeras  se  utiliza  la  resistencia  reducida 
f*c'  en  vez  de  f'^  como  en  todas  las  NTC-04. 
El  valor  de  p  para  el  cual  se  cambia  de  la 
ecuación  7.24  a  la  7.25  se  ha  incrementado 


con  respecto  al  propuesto  en  las  referencias 
7.14  y  7.1  5,  y  también  al  incluido  en  versio¬ 
nes  anteriores  de  las  NTC,  para  tomar  en 
cuenta  información  reciente  [7.30].  Este  re¬ 
glamento  establece  que  las  ecuaciones  7.24 
y  7.25  se  aplican  a  miembros  cuya  relación 
claro  a  peralte  total  no  sea  menor  que  cua¬ 
tro.  También  establece  que  si  el  peralte  to¬ 
tal  es  mayor  que  70  cm,  la  resistencia  calculada 
se  reduzca  multiplicándola  por  el  factor 
[1-0.004  {h-70)],  el  cual  no  deberá  tomarse 
mayor  que  1 .0  ni  menor  que  0.8.  Esta  reduc¬ 
ción  se  basa  en  recomendaciones  presenta¬ 
das  en  la  referencia  7.13  que  toman  en 
cuenta  el  efecto  del  tamaño  de  la  sección, 
efecto  que  se  ha  analizado  anteriormente  en 
este  texto. 

Las  NTC-04  permiten  tomar  en  cuenta 
la  contribución  a  la  resistencia  del  patín  a 
compresión  en  secciones  7,  /  o  L.  Esto  se  lo¬ 
gra  sumando  la  cantidad  f  al  área  bd  de  las 
ecuaciones  7.24  o  7.25,  en  el  caso  de  vigas 
T  e  /  y  1 2/2  en  el  caso  de  vigas  L.  En  estos 
casos,  b  representa  el  ancho  del  alma,  y  t  el 
espesor  del  patín. 

El  efecto  de  una  carga  axial  de  compre¬ 
sión  se  toma  en  cuenta  multiplicando  la  re¬ 
sistencia  calculada  con  las  ecuaciones  7.24 
o  7.25  por  el  término  [1  +  0.007  (Pu/Ag)], 
[1  +  0.07  (Pu/Ag)]  en  sistema  SI,  donde  R  es 
la  carga  axial  multiplicada  por  el  factor  de 
carga  y  Ag  el  área  gruesa  de  la  sección, 
siempre  que  R  no  exceda  de  [0.7  f*cAg  + 
2000/^5],  [0.7  /*c^g  +  200  A]  en  sistema  SI. 
Cuando  la  carga  axial  es  mayor  que  este  va¬ 
lor,  lo  cual  sucede  con  cargas  axiales  muy 
elevadas,  la  resistencia  a  cortante  se  va  dis¬ 
minuyendo  linealmente  desde  el  valor  co¬ 
rrespondiente  al  límite  anterior  hasta  un 
valor  nulo  para  la  resistencia  a  compresión 
axial,  o  sea,  para  R  =  Ag  f"c  +  A  fy 

En  el  caso  de  cargas  axiales  de  tensión,  la 
resistencia  obtenida  con  las  ecuaciones  7.24  o 
7.25  se  multiplica  por  el  factor  [1  +  0.03 
(Pu/Ag)],  [1  +  0.3  iPu/Ag)]  en  sistema  SI,  donde 
R  tiene  signo  negativo  por  ser  de  tensión.  Se 
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ve  que  este  procedimiento  es  similar  al  ex¬ 
presado  por  la  ecuación  7.1 1  para  el  Regla¬ 
mento  ACI  318-02. 

Cuando  existan  cargas  axiales,  el  valor 
de  la  relación  de  refuerzo,  p,  que  se  utilice 
para  determinar  si  se  usa  la  ecuación  7.24  o 
la  7.25,  se  calcula  usando  el  área  de  las  ba¬ 
rras  de  la  capa  de  refuerzo  más  próxima  a  la 
cara  de  tensión,  o  a  la  cara  de  compresión 
mímima,  en  secciones  rectangulares,  o  to¬ 
mando  un  área  de  acero  igual  a  0.33  A  en 
secciones  circulares.  En  estas  últimas,  bd  se 
sustituirá  por  Ag. 

La  resistencia  de  diseño,  V^r,  se  obtiene 
multiplicando  la  resistencia  nominal,  V(-,  por 
un  factor  de  resistencia,  Fr,  igual  a  0.80. 

b)  Miembros  con  refuerzo  transversal 

Los  criterios  del  Reglamento  del  Distrito  Fe¬ 
deral  son  los  mismos  que  los  del  Reglamen¬ 
to  ACI.  La  resistencia  es  igual  a  la  suma  de  la 
contribución  del  concreto  y  de  la  contribu¬ 
ción  del  acero.  La  primera  se  calcula  con  las 
ecuaciones  de  la  sección  anterior  y  la  segun¬ 
da  con  las  ecuaciones  7.13  y  7.14.  Se  per¬ 
mite  usar  esas  mismas  ecuaciones  para 
secciones  circulares,  sustituyendo  d  por  el 
diámetro  de  la  sección. 

La  resistencia  de  diseño  se  obtiene  mul¬ 
tiplicando  la  resistencia  nominal  por  un  fac¬ 
tor  Fr  igual  a  0.80,  o  sea  igual  al  de  miembros 
sin  refuerzo  transversal. 

No  se  permite  que  la  resistenciade  di¬ 
seño  total  de  vigas  exceda  de  2.5  Fr  bd 
(0.8  Fr  \/1*c  b«^  sistema  SI),  ni  la  de  co¬ 
lumnas  o  elementos  de  marcos  dúctiles  ex¬ 
ceda  de  2.0  f/?  bd  (0.64  V7^  bd  en 

sistema  SI),  ni  usar  estribos  con  esfuerzo  de 
fluencia  mayor  de  4200  kg/cm^  (420  MPa), 
por  las  razones  expuestas  en  la  sección 
7.6.1  b. 

En  vigas  en  las  que  la  carga  de  diseño. 
Vi,,  sea  menor  que  la  resistencia  del  concre¬ 
to,  V(-R,  y  en  las  que  por  lo  tanto  no  se  reque¬ 
riría  teóricamente  refuerzo  por  cortante,  se 


especifica  colocar  estribos  verticales  por  lo 
menos  del  No.  2.5,  espaciados  a  cada  me¬ 
dio  peralte  efectivo,  que  proporcionen  un 
área  mínima  de 

A.™»  =0.25  ^ 

‘y 

=  0.083 

'y 

Cuando  \/„  es  mayor  que  Vcr,  pero  menor 
o  igual  a  1 .5  Fr  V/\  bd(0.47  Fr  bd  en 
sistema  SI),  el  espaciamiento  de  estribos  no 
debe  exceder  de  0.5  d.  Si  V^l  es  mayor  que 
1.5  Fr  bd,  el  espaciamiento  no  debe 
ser  mayor  que  0.25  d. 

También  se  presentan  en  las  NTC-04  li¬ 
mitaciones  sobre  interrupciones  y  traslapes 
del  refuerzo  longitudinal.  Se  especifica  al  res¬ 
pecto  que  en  tramos  comprendidos  aun  peral¬ 
te  efectivo  de  las  secciones  donde,  en  zonas 
de  tensión,  se  interrumpa  más  que  33  por 
ciento,  o  traslape  más  que  50  por  ciento  del 
refuerzo  longitudinal,  la  fuerza  cortante  má¬ 
xima  que  puede  tomar  el  concreto  se  consi¬ 
dere  de  0.7  VcR. 

c)  Losas  y  zapatas 

También  se  especifica  revisar  dos  condicio¬ 
nes:  la  de  viga  ancha  y  la  de  cortante  por 
penetración.  La  primera,  con  los  procedi¬ 
mientos  usuales  para  vigas,  y  la  segunda,  como 
se  describe  a  continuación. 

Se  calculan  los  esfuerzos  cortantes  má¬ 
ximos  con  la  ecuación  7.21  y  con  los  valo¬ 
res  que  se  proporcionan  en  la  figura  7.1  7. 

Desde  luego,  si  no  hay  transmisión  de 
momentos,  el  segundo  término  del  segundo 
miembro  de  esta  ecuación  es  nulo.  El  esfuer¬ 
zo  cortante  máximo  calculado  de  esta  ma¬ 
nera,  como  el  vab  de  las  figuras  7.1  7a  y  b, 
no  debe  exceder  el  menor  de  los  siguientes 
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valores,  a  menos  que  se  coloque  refuerzo 
transversal: 

Vmáx^F^(0-5  +  g)^  (7.26) 


(7.27) 


x^so.JF4o.s+g}jFj 

(7.26  SI) 

(7.27  SI) 

La  diferencia  entre  y  V^r  será  la  fuer¬ 
za  V/j  que  debe  tomar  el  refuerzo  transversal 
de  cada  rama.  La  separación  de  los  estribos 
necesarios  se  calcula  con  las  ecuaciones 
7.13  o  7.14  según  el  caso. 

Con  el  procedimiento  de  las  NIC,  el  re¬ 
fuerzo  transversal  no  resulta  simétrico  alre¬ 
dedor  de  las  columnas,  como  en  el  caso  del 
Reglamento  ACI.  La  separación  de  los  estri¬ 
bos  depende  de  la  magnitud  de  los  esfuerzos 
máximos  en  cada  cara  de  la  columna.  El  es¬ 
fuerzo  Vmáx/  calculado  como  ya  se  ha  descri¬ 
to,  no  debe  exceder  de  1.3  Fr  \í(\  [0.4  Fr 
VFc  en  sistema  SI].  En  el  ejemplo  18.1  se 
ilustra  la  aplicación  de  este  método  en  el  ca¬ 
so  de  una  losa  plana. 


donde  y  es  la  relación  de  lado  corto  a  lado 
largo.  Aun  cuando  no  se  excedan  estos  valores, 
debe  colocarse  un  esfuerzo  mínimo  como  el 
indicado  en  la  figura  7.1  4,  consistente  en  es¬ 
tribos  no  menores  del  No.  2  espaciados  a  no 
más  de  d/S  y  en  una  longitud  no  menor  a  un 
cuarto  del  claro  correspondiente.  Estas  dispo¬ 
siciones  son  equivalentes  a  las  de  las  ecua¬ 
ciones  7.1  8  y  7.1  6  del  Reglamento  ACI. 

Si  se  requiere  refuerzo  en  el  alma,  se  pro¬ 
cede  de  la  siguiente  manera.  &  supone  que 
las  vigas  ficticias  indicadas  en  la  figura  7.14 
tienen  un  ancho,  b,  igual  al  peralte  de  la  losa, 
d,  más  el  lado  de  la  columna  perpendicular 
a  la  viga  que  se  esté  analizando  (b  =  c  +  c/).  La 
fuerza  cortante  en  cada  rama  de  las  vigas  fic¬ 
ticias  se  calcula  multiplicando  el  esfuerzo  má¬ 
ximo  en  la  cara  correspondiente,  calculado 
con  la  ecuación  7.21,  por  la  sección  trans¬ 
versal  de  viga  ficticia,  bd,  de  tal  manera  que 
Vu  =  Vmáx  db.  A  continuación  se  calcula  la 
contribución  del  concreto  con  la  ecuación 

V,i,=0AF^bd^^  (7.28) 


7.7  Ejemplos 

Ejemplo  7.1 .  En  este  ejemplo  se  ilustra  la  de¬ 
terminación  de  la  resistencia  a  fuerza  cor¬ 
tante  de  una  viga  simplemente  apoyada,  con 
las  características  de  refuerzo  y  dimensiones 
mostradas  y  sujeta  a  una  carga  concentrada 
en  el  centro  y  una  carga  uniformemente  re¬ 
partida.  La  revisión  se  hizo  siguiendo  los  dos 
criterios  previstos  en  el  Reglamento  ACI 
318-02: 

a)  Considerando  que  la  contribución 
del  concreto  está  dada  por 

=  0.50  bd  (7.6) 

b)  Considerando  que  la  contribución 
del  concreto  está  dada  por 


V,=  ^0.5^,+^80p^ 


bd 


V,=ÜMF^bd^f\  ,7.28SI. 


<  0.90  bd 


(7.8) 
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Para  aplicar  el  criterio  b,  según  el  cual 
la  contribución  del  concreto  a  la  resistencia 
depende  de  la  interacción  entre  el  momento 
y  la  fuerza  cortante,  fue  necesario  calcular 
estas  acciones  en  varias  secciones  de  la  viga 
(el  cálculo  correspondiente  no  se  incluye  en 
el  ejemplo).  Se  consideraron  secciones  a  ca¬ 
da  metro  y  secciones  con  alguna  caracterís¬ 
tica  particular.  La  sección  1,  situada  a  una 
distancia  del  paño  del  apoyo  igual  al  peralte 
efectivo  (0.67  m),  o  sea,  a  0.77  m  del  centro 
del  apoyo,  es  la  sección  crítica  para  cortan¬ 
te,  como  se  indicó  en  la  sección  7.6.1.  La 
sección  4,  situada  a  2.35  m  del  apoyo,  se  en¬ 
cuentra  a  la  mitad  de  la  distancia  entre  el  úl¬ 
timo  de  los  estribos  con  separación  de  25 
cm  y  el  primero  de  los  estribos  con  separa¬ 
ción  de  30  cm.  Puede  considerarse  que  es 
en  esta  sección  donde  cambia  la  contribu¬ 
ción  del  acero,  debido  al  cambio  en  la  sepa¬ 
ración  de  estribos.  En  la  sección  2,  a  1.0 
metro  del  centro  de  apoyo,  se  calcularon 
dos  valores  de  Vq,  uno  a  la  izquierda  y  otro 
a  la  derecha,  ya  que  el  valor  de  p,  que  inter¬ 
viene  en  el  cálculo  de  Vq,  cambia  en  esta 
sección. 

En  todos  los  cálculos,  para  mayor  senci¬ 
llez,  se  consideró  que  el  valor  del  peralte  efec¬ 
tivo  es  0.67  m.  Esto  no  es  rigurosamente 
cierto  en  las  regiones  donde  el  refuerzo  lon¬ 
gitudinal  se  encuentra  en  un  solo  lecho.  Es¬ 
ta  simplificación  influye  poco  en  la  precisión 
de  los  resultados.  Los  cálculos  para  determi¬ 
nar  la  contribución  del  concreto  según  el 
criterio  b  se  presentan  en  forma  tabulada  en 
el  ejemplo.  También  se  comparan  las  resis¬ 
tencias  totales,  sumas  de  las  contribuciones 
del  concreto  y  del  acero,  según  las  dos  alter¬ 
nativas  examinadas.  Las  contribuciones  tan¬ 
to  del  concreto  como  del  acero  han  sido 
afectadas  del  coeficiente  de  reducción 
que  según  el  Reglamento  del  ACl  debe  to¬ 
marse  igual  a  0.75  en  el  cálculo  de  la  resis¬ 
tencia  a  fuerza  cortante  (sección  7.6.1a).  Los 
resultados  se  muestran  gráficamente.  Obsér¬ 
vese  que  en  la  sección  1,  según  el  criterio  a  la 


resistencia  es  ligeramente  escasa,  mientras  que 
según  el  criterio  b,  es  ampliamente  suficien¬ 
te.  (En  el  ejemplo  los  subíndices  /  y  d  indi¬ 
can  izquierda  y  derecha,  respectivamente.) 

Puede  apreciarse  que  el  criterio  b  impli¬ 
ca  mayor  complicación  numérica  que  el  a, 
pero  permite  un  mejor  aprovechamiento  de 
los  materiales. 

De  acuerdo  con  las  propuestas  de  mo¬ 
dificación  del  Reglamento  AGI  31 8-77  for¬ 
muladas  en  las  referencias  7.1  4  y  7.1  5,  la 
contribución  del  concreto  debe  calcularse 
con  la  expresión 

V4=[(0.20  +  30p).^]bd  (7.23) 

Aplicando  esta  expresión  a  la  sección  1 
del  ejemplo  resulta 


\/  =  [(0.20  +  30  X  0.0121) 


25x67 


=  14,  911  kg  ^  14.9  ton 


valor  superior  al  calculado  con  el  criterio  a 
del  Reglamento  ACl  318-02  y  menor  que  el 
obtenido  al  aplicar  el  criterio  b  de  dicho  Re¬ 
glamento. 

Según  el  Reglamento  ACl  31 8-02,  en  el 
lugar  de  corte  de  barras  longitudinales  debe 
satisfacerse  uno  de  los  requisitos  reseñados 
en  la  sección  7.6.1b. 

El  primero,  que  exige  que  la  fuerza  cor¬ 
tante  actuante  en  la  sección  de  corte  no  ex¬ 
ceda  las  dos  terceras  partes  de  la  fuerza 
cortante  resistente  no  se  cumple,  ya  que 

Uy  =  1 8  ton 


ub 


=  19.6  ton 


I  (19.6)  =  13.1  ton  <18  ton 
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EJEMPLO  7.1  (Continuación) 

CO>JTRIliUCIÓ\  üt¡  ACtRO 

Estribos  No.  3  ÍA,,  =  2  X  0.71  = 
Cuíindo  s  -  2.5  cm 


cniBft- 
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Es  fácil  comprobar,  además,  que  tampo¬ 
co  se  cumplen  las  otras  dos  condiciones,  por 
lo  que  será  necesario  aumentar  el  esfuerzo 
transversal  adecuadamente. 


Ejemplo  7.2.  La  viga  de  este  ejemplo  es  de 
sección!  y  está  sometida  a  momentos  positi¬ 
vos  y  negativos.  La  resistencia  a  fuerza  cortan¬ 
te  se  determinó  aplicando  las  indicaciones 
de  las  NTC-04. 

Por  tratarse  de  una  sección  J,  en  los 
cálculos  de  la  contribución  del  concreto  a 
la  resistencia  se  tomó  como  ancho  el  co¬ 
rrespondiente  a  la  nervadura  o  alma.  Al  apli¬ 
car  la  expresión  7.24,  que  rige  cuando 
p  <  0.015,  debe  utilizarse  el  valor  de  p  co¬ 
rrespondiente  al  acero  de  la  sección  en  estu¬ 
dio  que  se  encuentre  del  lado  de  la  tensión. 
&i  el  ejemplo  esto  se  tuvo  en  cuenta  para 
el  cálculo  de  la  aportación  del  concreto  a 
la  derecha  de  la  sección  correspondiente 
al  punto  de  inflexión.  Además,  teniendo 
en  cuenta  lo  señalado  en  la  sección  7.8.1,  en 
esta  porción  de  la  viga  en  la  que  el  patín  es¬ 
tá  en  compresión,  al  aplicar  la  expre¬ 
sión  7.24  se  sumó  la  cantidad  al  producto 
btl 

Para  efectos  de  la  aplicación  de  la  ex¬ 
presión  citada  cuando  se  trata  de  vigas  X  el 
valor  de  p  se  determina  refiriendo  el  área  de 
acero  al  producto  b'd. 

Al  definir  la  zona  de  influencia  de  es¬ 
tribos  con  una  separación  determinada  se 
supuso,  como  en  el  ejemplo  7.1,  que  la  con¬ 
tribución  del  acero,  debido  al  cambio  de  se¬ 
paración  de  estribos,  cambia  en  una  sección 
equidistante  entre  el  último  estribo  con  un 
espaciamiento  dado  y  el  primero  de  los  es¬ 
tribos  siguientes  con  una  separación  diferen¬ 
te.  Así,  la  zona  de  influencia  de  los  estribos 
a  15  cm  a  la  derecha  del  apoyo  se  determi¬ 
nó  como  sigue: 


distancia  del  centro  del 

apoyo  al  I®''-  estribo  =  15-1-7.5  =  22.5  cm 

nueve  espacios  de  15  cm,  135.0 

mitad  de  la  distancia  al 

siguiente  estribo  10.0 

longitud  de  zona  de  influencia  1 67.5  cm 

Siguiendo  una  práctica  usual,  la  posi¬ 
ción  del  primer  estribo  se  determinó  suman¬ 
do  a  la  mitad  del  ancho  del  apoyo  la  mitad 
de  la  separación  de  los  estribos  siguientes. 

Los  cálculos  de  la  resistenciadisponible 
se  presentan  en  forma  tabular  en  el  ejemplo 
para  diversas  secciones  de  interés.  Como  en 
el  ejemplo  7.1,  los  subíndices  i  y  d  indican, 
respectivamente,  izquierda  y  derecha.  Entre 
las  secciones  consideradas  pueden  mencio¬ 
narse  las  siguientes.  Las  secciones  c,  d  y  h 
son  las  secciones  críticas,  situadas  a  una  dis¬ 
tancia  de  la  cara  del  apoyo  igual  a  un  peral¬ 
te  efectivo;  las  secciones  e  y  g  son 
secciones  que  limitan  las  zonas  de  estribos 
con  diferente  separación;  la  sección  f  corres¬ 
ponde  al  punto  de  inflexión.  A  la  izquierda 
de  esta  sección  la  viga  es  rectangular,  y  el 
acero  a  considerar  al  determinar  p  es  el  del 
lecho  superior,  mientras  que  a  la  derecha  la 
viga  se  comporta  como  una  viga!  y  el  ace¬ 
ro  que  interesa  es  el  del  lecho  inferior. 

Los  resultados  del  cálculo,  que  se  mues¬ 
tran  en  forma  gráfica,  indican  que  la  resistencia 
disponible  es  siempre  superior  a  la  requerida. 

Se  puede  verificar  que  los  requisitos 
mencionados  en  la  sección  7. 6.2(6)  se  cum¬ 
plen  para  esta  viga.  En  efecto,  el  valor  de 

2.5  Fr  bd  resulta  de  44.5  ton,  el  cual 
no  se  excede  en  ninguna  sección.  El  valor 
de  1.5  F/?  bd  es  de  26.7  ton  y  tampo¬ 
co  se  alcanza.  Por  lo  tanto,  se  está  en  el  caso 
de  que  V,.  es  mayor  que  Vcr  pero  menor  que 

1 .5  Fr  V^  bd,  y  la  separación  de  estribos  no 
debe  exceder  de  0.5c/.  Esta  condición  se  cum¬ 
ple,  ya  que  la  máxima  separación  es  precisa¬ 
mente  de  35  cm,  que  es  igual  a  0.5c/. 
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Ejemplo  7.3.  En  este  ejemplo  se  ilustra  la 
determinación  de  la  resistencia  a  fuerza  cor¬ 
tante  de  un  elemento  en  el  que  actúa  tam¬ 
bién  una  carga  axial.  &  conoce  la  magnitud 
de  la  carga  axial  y  se  quiere  determinar  el 
valor  de  la  carga  P  que  produce  momento 
flexionante  y  fuerza  cortante  en  el  elemento 
en  cuestión.  En  el  ejemplo  se  ha  usado  el 
sistema  SI  de  unidades  y  el  procedimiento 
aproximado  del  Reglamento  AGI  para  calcu¬ 
lar  la  resistencia  a  fuerza  cortante. 

Primeramente  se  determinaron  los  diagra¬ 
mas  de  momento  flexionante,  fuerza  cortante  y 
fuerza  normal.  El  primero  tiene  una  variación  li¬ 
neal,  con  un  valor  máximo  en  el  empotramien¬ 
to  del  elemento.  Lx)s  otros  dos  son  constantes  a 
lo  largo  del  elemento.  El  de  fuerza  cortante  y  el 
de  momento  flexionante  tienen  que  expresarse 
en  términos  de  la  fuerza  desconocida  P.  La  sec¬ 
ción  crítica  por  fuerza  cortante  se  ha  localizado 
a  una  distancia  c/ del  paño  del  empotramiento. 


La  contribución  del  concreto  a  la  resis¬ 
tencia  se  ha  calculado  con  la  ecuación  7.7 
SI,  que  es  la  que  corresponde  al  procedi¬ 
miento  simplificado  (sección  7.6.1a)  y  la  del 
acero,  con  la  ecuación  7.1 4  (sección  7.6Ab). 
La  resistencia  total  nominal  es  la  suma  de  las 
resistencias  del  concreto  y  del  acero  (ecua¬ 
ción  7.12).  Esta  resistencia,  afectada  por  el 
factor  de  reducción  se  iguala  a  la  fuerza 
cortante  en  la  sección  crítica  para  despejar 
el  valor  de  la  fuerza  P. 

El  valor  obtenido  es  la  resistencia  a 
fuerza  cortante.  Faltaría  verificar  si  la  resis¬ 
tencia  del  elemento  a  flexocompresión  le 
permite  soportar  esta  carga  P.  Si  su  resisten¬ 
cia  a  la  combinación  de  momento  flexio¬ 
nante  y  fuerza  normal  le  permite  soportar  el 
momento  que  le  produce  la  fuerza  P  de  0.44 
X  1 0^  N  y  la  fuerza  normal  de  3  X  1 0^  N,  el 
elemento  fallaría  por  fuerza  cortante,  si  no, 
fallaría  antes  por  flexocompresión. 


iinación  de  la  fuerza  cortante  que  p 
'xial.  Sistema  SL  Reglamento  ACI  31 


propio 
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Ejemplo  7.4  En  este  ejemplo  se  ilustra  la  de¬ 
terminación  de  la  capacidad  de  carga  de 
una  zapata  aislada  de  acuerdo  con  su  resis¬ 
tencia  a  fuerza  cortante.  La  revisión  se  reali¬ 
zó  según  las  NTC-04.  Estas  normas,  siguiendo 
un  criterio  semejante  al  del  Reglamento  ACI, 
especifican  que  se  verifique  la  resistencia  se¬ 
gún  dos  condiciones  distintas. 

En  la  primera  condición  se  revisa  la  re¬ 
sistencia  a  cortante  por  penetración  en  la 
sección  crítica  localizada  a  medio  peralte 
efectivo  del  perímetro  de  la  columna.  En  el 
ejemplo,  como  peralte  efectivo  se  tomó  un 
valor  promedio  entre  los  correspondientes  a 
las  dos  direcciones  de  armado,  definido  por 
el  plano  de  tangencia  entre  los  dos  lechos  de 
varillas.  De  acuerdo  con  lo  indicado  en  la 
sección  7.6.2c,  la  resistencia  está  dada  por 


el  menor  de  los  valores  calculados  con  las 
ecuaciones  7.26  y  7.27. 

Como  en  este  caso  la  relación  y  entre  el 
lado  corto  y  el  lado  largo  de  la  columna  tiene 
un  valor  de  1,  rige  la  ecuación  7.27  y  la  re¬ 
sistencia  se  deberá  calcular  con  la  expresión 

Ve  =  Fr  VFc  bod  (7.27) 

Para  obtener  el  valor  de  la  carga  Pr  que 
puede  transmitir  la  columna,  se  determinó 
primero  la  reacción  del  suelo,  r,  que  equili¬ 
bra  la  resistencia.  Ve.  Esto  se  hizo  analizan¬ 
do  el  cuerpo  libre  ilustrado  en  el  croquis  A. 
El  valor  de  la  fuerza  Pr  se  obtuvo  multipli¬ 
cando  la  reacción,  r,  por  la  superficie  de  la 
zapata,  ya  que  debe  existir  equilibrio  entre 
la  carga  de  la  columna  y  la  reacción  total 
del  suelo. 
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En  la  segunda  condición  se  considera  la 
resistencia  como  si  la  zapata  fuese  una  viga 
cuyo  ancho  es  el  ancho  total  de  la  zapata.  La 
sección  crítica  para  esta  condición  se  fija 
igual  que  en  vigas,  es  decir,  a  un  peralte 
efectivo  del  paño  de  la  columna.  La  fuerza 
cortante  admisible  se  calcula  con  la  expre¬ 
sión  7.24  o  la  7.25,  según  que  p  sea  menor 
o  mayor  que  0.01  5,  afectando  ambas  expre¬ 
siones  del  coeficiente  Fu.  En  el  ejemplo  p  re¬ 
sultó  menor  que  0.01  5,  de  manera  que  se 
utilizó  la  expresión  7.24. 

La  capacidad  de  la  columna  se  determi¬ 
nó  siguiendo  un  razonamiento  semejante  al 
de  la  primera  condición.  Los  cuerpos  libres 
considerados  se  aprecian  en  el  croquis  B. 

La  capacidad  de  la  zapata  del  ejemplo 
quedó  definida  por  la  resistencia  como  viga. 
Con  frecuencia,  en  otras  situaciones  el  valor 
crítico  es  el  correspondiente  a  la  condición 
de  losa. 


De  acuerdo  con  las  NTC-04,  la  carga  de 
servicio  correspondiente  a  la  capacidad  última 
calculada  se  determina  dividiendo  ésta  por 
el  factor  de  carga  apropiado. 

Para  una  combinación  de  carga  muerta 
y  carga  viva,  este  factor  es  1 .4.  Así  la  carga 
de  servicio  resultaría 

Ps  =  =3-3__  23  0  ton 

Fe  1.4 

Ejemplo  7.5.  Se  trata  de  encontrar  la  resis¬ 
tencia  a  cortante  por  penetración  de  una  lo¬ 
sa  plana  con  refuerzo  transversal  constituido 
por  estribos  de  cuatro  ramas,  como  se  mues¬ 
tra  en  los  datos  del  problema.  Se  supone  que 
la  estructura  está  sometida  únicamente  a  car¬ 
ga  vertical.  Por  claridad,  no  se  muestra  el  re¬ 
fuerzo  longitudinal  de  la  losa.  Para  el  cálculo 
se  siguieron  las  indicaciones  del  Reglamen¬ 
to  AGI  318-02. 


ij/í>  de  resistencia  a  fi 
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EJEMPLO  7..1  (conlinuúíián) 

RFSISI ENCIA  MÁXIMA  ADMISIBLE 

V„  =  46,507  l<g<V,.,,, 


La  resistencia  total  es  la  suma  de  la  con¬ 
tribución  del  concreto  y  la  contribución  del 
refuerzo  transversal.  La  primera  se  calcula 
como  si  se  tratase  de  una  losa  sin  refuerzo 
transversal,  con  la  diferencia  de  que  la  con¬ 
tribución  del  concreto,  V^,  se  toma  igual  a 
0.5  VFc  bodr  en  lugar  del  valor  dado  por  las 
ecuaciones  7.1  6,  7.1  7  o  7.1  8.  La  sección 
crítica  se  localizó  a  una  distancia  de  medio 
peralte  del  perímetro  de  la  columna. 

La  contribución  del  refuerzo  transversal 
se  calculó  con  la  ecuación  7.14,  que  pro¬ 
porciona  la  constribución  del  refuerzo  en  vi¬ 
gas.  Se  supone  que  cada  uno  de  los  cuatro 
brazos  de  refuerzo  contribuye  en  igual  for¬ 
ma,  y  por  esta  razón  se  ha  multiplicado  por 
cuatro  el  segundo  miembro  de  la  ecuación 
7.1  4. 

El  Reglamento  AGI  318-02  recomienda 
que  la  resistencia  de  una  losa  reforzada  no 
sea  mayor  que  tres  veces  la  contribución  del 
concreto  a  la  resistencia.  Siguiendo  esta  re¬ 
comendación,  se  calculó  la  resistencia  má¬ 


xima  permisible  multiplicando  por  tres  la 
contribución  del  concreto  a  la  resistencia. 
Esta  última  se  determinó  con  la  ecuación 
7.1  9,  considerando  una  sección  crítica  loca¬ 
lizada  a  medio  peralte  del  perímetro  de  la 
columna.  En  el  ejemplo,  la  resistencia  total 
resultó  menor  que  la  máxima  admisible.  En 
caso  contrario,  debe  considerarse  a  la  máxi¬ 
ma  admisible  como  la  resistencia  de  la  losa. 

En  el  ejemplo  se  ha  calculado  la  longitud 
mínima  que  deben  tener  los  brazos  de  refuer¬ 
zo.  Esto  se  hizo  considerando  que  la  losa  pue¬ 
de  fallar  en  una  sección  crítica  alejada  de  la 
columna  y  que  la  carga  de  falla  para  esta  nue¬ 
va  sección  crítica  debe  ser  por  lo  menos  igual 
a  la  resistencia  de  la  losa  reforzada.  Siguiendo 
este  criterio  se  determinó  el  perímetro  de  la 
sección  crítica  de  manera  que  la  carga  de  fa¬ 
lla  coincidiese  con  la  resistencia  V^,  supo¬ 
niendo  que  la  contribución  del  concreto  está 
dada  por  la  ecuación  7.1  9.  Los  brazos  de  re¬ 
fuerzo  se  prolongaron  una  distanciada  un  pe¬ 
ralte  más  allá  de  la  sección  crítica. 
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7.1  Caicuiar  ia  resistencia  a  cortante  en  ia  sección  7.4  Caicuiar  ia  carga  Pr  que  puede  resistir  por  cor- 
A-A  de  ia  viga  siguiente,  utiiizando  ias  NTC-04.  tante  ia  siguiente  zapata  de  acuerdo  con  ei  re¬ 

giamente  ACi  318-02. 


en  ambas  direcciones 

7.2  Trazar  ei  diagrama  de  resistencia  a  fuerza  cortante 

de  ia  siguiente  viga  y  comparario  con  ei  diagrama  7.5  Caicuiar  ia  carga  uniformemente  repartida,  w, 
de  fuerza  cortante  producido  por  ias  cargas  exter-  que  puede  soportar  por  cortante  un  sistema  de 

ñas  utilizando  el  método  simplificado  del  Regla-  losa  plana  con  las  características  siguientes, 

mentó  AGI  31 8-02,  según  el  cual  =  0.5  V7^  bd.  Aplicar  las  NTC-04. 


^•3  Resolver  el  ejercicio  anterior  suponiendo  que 
está  dado  por  la  ecuación  7.8. 


CAPÍTULO  8 


Resistencia  de  elementos 
sujetos  a  torsión 


8.1  Introducción.  /8.2  Sistemas  estruc- 
turaies  con  efectos  importantes  de  torsión. 
18.3  Torsión  simpie.  /8.4  Torsión  y  flexión. 
/8.5  Torsión  y  cortante.  18.6  Superficies  de 
interacción  torsión-flexión-cortante.  /8.7 
Torsión  y  carga  axial.  /8.8  Expresiones  de 
ios  regiamentos  para  vaiuar  ia  resistencia  a 
efectos  de  torsión.  /8.9  Ejempios. 


fuerzas  cortantes.  Esto  se  debe,  en  parte,  a 
la  importancia  relativamente  menor  que  se 
ha  concedido  a  los  efectos  de  torsión  y,  en 
parte,  a  que  no  se  disponía,  hasta  hace  po¬ 
co  tiempo,  de  medios  para  evaluar  en  forma 
razonablemente  precisa  la  rigidez  torsio- 
nante  de  elementos  de  concreto  reforzado, 
dato  necesario  para  el  análisis  de  estructu¬ 
ras  continuas. 

La  determinación  de  la  resistencia  a  tor¬ 
sión  de  elementos  de  concreto  ha  sido  obje¬ 
to  de  numerosas  investigaciones  recientes. 
Como  resultado,  es  posible  calcular,  con  su¬ 
ficiente  precisión  para  fines  prácticos,  la  re¬ 
sistencia  a  torsión  y  a  combinaciones  de 
torsión,  fuerza  cortante  y  momento  flexio- 
nante  de  los  elementos,  así  como  su  rigidez 
en  torsión.  Al  igual  que  en  el  caso  de  tensión 
diagonal,  el  conocimiento  actual  sobre  el 
problema  es  en  gran  parte  empírico. 


8.1  Introducción 

Debido  al  carácter  monolítico  de  las  estruc¬ 
turas  de  concreto,  es  común  la  existencia  de 
acciones  torsionantes  que  se  presentan  casi 
siempre  en  combinación  con  solicitaciones 
de  flexión,  fuerza  cortante  y  fuerza  normal. 
En  muchos  casos,  los  efectos  de  la  torsión 
son  secundarios  en  comparación  con  los  de 
las  otras  solicitaciones,  y  por  eso  suelen  des¬ 
preciarse  en  el  diseño.  Sin  embargo,  a  veces 
la  torsión  puede  ser  la  acción  preponderan¬ 
te,  o  al  menos  tener  un  efecto  lo  suficiente¬ 
mente  importante  para  no  poder  ignorarla 
sin  que  la  estructura  sufra  daños. 

El  problema  de  torsión  en  estructuras  de 
concreto  tiene  dos  aspectos.  El  primero  consis¬ 
te  en  la  determinación  de  los  momentos  tor¬ 
sionantes  que  actúan  sobre  los  elementos  de 
una  estructura,  y  el  segundo  en  la  determi¬ 
nación  de  la  resistencia  de  los  elementos. 

La  determinación  de  momentos  torsio¬ 
nantes  es  un  problema  de  análisis  estructu¬ 
ral  que  no  ha  recibido  la  misma  atención 
que  el  cálculo  de  momentos  flexionantes  y 


8.2  Sistemas  estructurales  con  efectos 
importantes  de  torsión 

Los  ejemplos  que  se  mencionan  en  esta  sec¬ 
ción  tienen  como  única  finalidad  ilustrar  la 
forma  en  que  se  presentan  momentos  torsio¬ 
nantes  en  ciertos  elementos  estructurales. 
No  se  estudia  con  detalle  el  cálculo  de  estos 
momentos,  para  lo  cual  puede  consultarse 
algún  texto  de  análisis  estructural. 

Vigas  que  soportan  marquesinas  (figura  8.  i  a) 

El  momento  de  empotramiento  de  la  marquesi¬ 
na  se  transmite  como  momento  torsionante 
a  la  viga,  la  cual  debe  estar  restringida  con¬ 
tra  giro  en  sus  extremos  por  medio  de  co¬ 
lumnas  u  otros  elementos  rígidos. 

Vigas  con  muros  coiocados  excéntricamente 
(figura  8. 1b) 

La  carga  que  transmite  el  muro  a  la  viga  no 
coincide  con  el  eje  longitudinal  de  ésta.  Di- 
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a)  Vigas  que  soportan  marquesinas 


b)  Vigas  con  muros  colocados  excéntricamente 


Viga 


c)  Vigas  de  borde  en  sistemas  de  piso  d)  Vigas  ourvas 


e)  Marco  con  vigas  fuera  del  plano  de  las  columnas 
Figura  8.1  Elementos  estructurales  sujetos  a  torsión. 


cha  carga  equivale  a  una  que  actúa  en  el  eje 
longitudinal,  más  un  momento  torsionante, 
como  se  indica  en  la  figura. 

Vigas  de  borde  en  sistemas  de  piso  (figura  8.1c) 

En  la  figura  se  representa  parte  de  un  sistema 
de  piso  con  vigas  secundarias  perpendicula¬ 
res  a  una  viga  principal  de  borde.  La  viga  de 


borde  restringe  parcialmente  a  las  vigas  se¬ 
cundarias  contra  rotación  por  flexión,  o  sea 
que  proporciona  un  semiempotramiento  a 
las  vigas  secundarias  y  recibe,  a  su  vez,  por 
condiciones  de  equilibrio,  un  momento  tor¬ 
sionante,  como  se  indica  en  la  figura. 

Casos  semejantes  al  anterior  se  tienen 
en  sistemas  de  piso  de  vigas  y  losas,  sin  vi¬ 
gas  secundarias,  y  en  el  de  losas  planas  con 
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vigas  de  borde,  en  los  cuales  las  losas  trans¬ 
miten  directamente  momentos  torsionantes 
a  dichas  vigas  de  borde. 

En  muchos  ensayes  de  sistemas  de  piso 
se  ha  observado  que  la  falla  ocurre  por  tor¬ 
sión  de  las  vigas  de  borde  antes  de  que  se  al¬ 
cance  la  resistencia  en  flexión  de  las  losas  y 
de  las  vigas.  Por  lo  tanto,  el  caso  que  se  ilus¬ 
tra  es  de  gran  importancia  práctica. 

Vigas  curvas  (figura  8.1  d) 

&i  este  caso,  la  resultante  de  las  cargas  exter¬ 
nas  no  se  encuentra  en  el  mismo  plano  que 
las  reacciones  en  los  apoyos,  por  lo  cual  se 
desarrollan  momentos  torsionantes  en  las  vi¬ 
gas.  Casos  semejantes  son  los  de  vigas  en  bal¬ 
cón,  vigas  en  esquina  y  vigas  helicoidales. 

Estructuras  reticulares  con  cargas 
normaies  a  su  piano 

Eslas  estructuras  se  presentan  en  puentes  y 
en  cimentaciones  de  edificios.  Al  aplicar  una 
carga  en  uno  de  los  elementos  de  una  estruc¬ 
tura  de  este  tipo,  aparecen  torsiones  impor¬ 
tantes  en  los  elementos  perpendiculares. 

Marcos  con  vigas  fuera  dei  piano 
de  ias  coiumnas 

&i  algunas  ocasiones,  por  razones  arquitec¬ 
tónicas,  las  vigas  de  un  marco  no  están  uni¬ 
das  directamente  a  las  columnas,  sino  que  la 
unión  se  efectúa  por  intermedio  de  vigas 
perpendiculares  al  marco  en  cuestión  (figura 
8.1  e).  En  este  caso,  el  momento  flexionante 
se  transmite  de  la  viga  del  marco  a  la  colum¬ 
na  por  medio  de  torsión  en  el  tramo  de  viga 
perpendicular  al  marco. 

Los  ejemplos  anteriores  no  cubren,  por 
supuesto,  todos  los  casos  en  que  la  torsión 
tiene  efectos  importantes.  La  evaluación  de 
los  momentos  torsionantes  para  estos  casos 
y  otros  similares  se  estudia  con  detalle  en  las 
referencias  8.1  y  8.2. 


8.3  Torsión  simple 

El  caso  de  torsión  simple  es  poco  frecuente 
en  la  práctica,  porque  la  torsión  se  presenta 
casi  siempre  acompañada  de  flexión  y  fuer¬ 
za  cortante.  Sin  embargo,  para  calcular  la 
resistencia  de  un  elemento  sujeto  a  torsión 
combinada  con  flexión  y  cortante,  es  conve¬ 
niente  conocer  previamente  el  comporta¬ 
miento  y  la  resistencia  de  un  elemento 
sujeto  a  torsión  simple. 

8.3. 1  Comportamiento  y  modos  de  faiia 
en  vigas  de  concreto  simpie 

En  una  viga  de  concreto  simple,  la  falla 
ocurre  súbitamente  para  valores  pequeños 
del  ángulo  de  giro;  es  una  falla  de  tipo  frá¬ 
gil,  similar  a  la  de  una  viga  ensayada  a  fle¬ 
xión.  Para  detectar  el  mecanismo  de  falla, 
Hsu  (8.3)  filmó  el  ensaye  de  una  viga  con 
una  cámara  de  cine  de  alta  velocidad.  La 
proyección  en  cámara  lenta  de  la  película 
reveló  el  proceso  de  falla  representado  es¬ 
quemáticamente  en  la  figura  8.2.  En  tal  pro¬ 
ceso,  la  falla  se  inicia  al  formarse  una  grieta 
inclinada  de  tensión  en  una  de  las  caras  ma¬ 
yores  de  la  viga.  Esta  grieta  se  abre  rápida¬ 
mente  y  se  extiende  a  las  caras  menores  de 
la  viga.  La  falla  ocurre  finalmente  por  aplas¬ 
tamiento  del  concreto  en  la  cara  mayor 
opuesta. 

El  proceso  de  falla  descrito  es  similar  al 
de  una  viga  de  concreto  simple  ensayada  a 
flexión,  en  la  que  la  grieta  de  tensión  se  ini¬ 
cia  en  la  cara  inferior,  se  extiende  después 
a  las  caras  laterales,  y  se  aplasta  el  concre¬ 
to  de  la  cara  superior.  Por  consiguiente, 
puede  afirmarse  que  la  falla  por  tensión 
ocurre  por  flexión  en  un  plano  inclinado  a 
45°  con  respecto  al  eje  longitudinal  de  la 
viga  [8.3]. 

En  la  figura  8.3  se  muestra  la  superficie 
de  falla.  Puede  verse  que  la  inclinación  de 
las  grietas  en  las  dos  caras  mayores  es  apro¬ 
ximadamente  la  misma. 
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Espejo 


a)  Sección  media  de  una  viga  sometida  a  torsión.  La 
cámara  puede  ver  las  caras  superior  y  frontal  di¬ 
rectamente;  la  cara  posterior  se  refleja  en  un 
espejo. 


c)  V,  5  seg  después  de  haber  sido  observada,  la  grie¬ 
ta  se  extiende  y  ensancha  a  través  de  la  cara 
superior. 


Grieta 


b)  V,oo  seg  después  de  su  aparicién,  la  grieta  diagonal 
se  extiende  a  través  de  la  cara  frontal. 


d)  V5  seg  después  de  observada  la  grieta,  el  concre¬ 
to  se  aplasta  en  la  cara  posterior,  como  se  ve  en 
el  espejo. 


Figura  8.2  Proceso  de  falla  por  torsión  de  una  viga  de  concreto  simple  tomada  con  una  cámara  de 
cine  con  una  velocidad  de  1200  cuadros/seg  [8.3]. 


8.3.2  Comportamiento  y  modos  de  falla 
en  vigas  de  concreto  reforzado 

El  comportamiento,  modo  de  falla  y  resisten¬ 
cia  de  vigas  con  refuerzo  longitudinal  única¬ 
mente,  es  similar  al  de  vigas  de  concreto 
simple.  Por  lo  tanto,  el  refuerzo  longitudinal. 


si  no  está  combinado  con  refuerzo  transver¬ 
sal,  no  constituye  un  refuerzo  eficiente  des¬ 
de  el  punto  de  vista  de  la  torsión.  En  vigas 
con  refuerzo  longitudinal  y  transversal,  el 
comportamiento  puede  dividirse  en  dos  eta¬ 
pas:  una  anterior  al  agrietamiento  y  otra  pos¬ 
terior  a  él  [8.4].  El  comportamiento  anterior 


Figura  83  Superficie  de  falla  de  una  viga  de  concreto  simple  [8.3]. 
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al  agrietamiento  es  similar  al  de  una  viga  de 
oonoreto  simple.  La  gráfioa  momento  torsio- 
nante-giro  es  práotioamente  lineal  en  esta 
etapa,  oomo  se  ve  en  la  figura  8.4,  y  los  es¬ 
fuerzos  en  el  aoero  longitudinal  y  transversal 
son  muy  pequeños.  Las  primeras  grietas  de 
torsión  se  forman  en  una  de  las  oaras  mayo¬ 
res.  Cuando  esto  oourre,  el  momento  torsio- 
nante,  T¿gr,  es  igual  o  ligeramente  mayor  que 
el  momento  resistente  de  un  elemento  de 
oonoreto  simple,  T^s- 


Figura  8.4  Gráfica  momento  torsionante-giro  de 
un  elemento  con  refuerzo  transversal  sujeto  a 
torsión  pura. 

Cuando  se  agrieta  el  elemento,  el  giro, 
8  aumenta  rápidamente  bajo  un  momento 
oonstante,  Tagr^  como  indioa  la  rama  hori¬ 
zontal  de  la  figura  8.4.  Los  esfuerzos  en  el 
refuerzo  longitudinal  y  transversal  también 
aumentan  rápidamente  [8.4],  La  influenoia 
del  agrietamiento  es  diferente  en  vigas  suje¬ 


tas  a  flexión  y  en  vigas  sujetas  a  torsión.  En 
las  primeras,  los  esfuerzos  en  el  refuerzo  au¬ 
mentan  gradualmente  antes  y  después  del 
agrietamiento  y  la  pendiente  de  la  gráfioa 
oarga-deflexión  se  modifioa  ligeramente, 
oomo  se  ve  en  la  figura  8.5a.  Por  el  oontra- 
rio,  en  vigas  sujetas  a  torsión,  el  estado  in¬ 
terno  de  equilibrio  oambia  totalmente  al 
formarse  la  primera  grieta.  La  pendiente  de 
la  gráfioa  momento  torsionante-giro  oambia 
brusoamente  (figura  8.5¿»),  y  el  momento  ex¬ 
terno  que  era  resistido  sólo  por  el  oonoreto, 
es  resistido  ahora  por  el  oonoreto  y  el  aoero 
oonjuntamente. 

Durante  este  oambio  en  el  estado  inter¬ 
no  de  equilibrio  oourre  una  transferenoia  de 
oarga  del  oonoreto  al  aoero.  Como  el  mo¬ 
mento  externo  permaneoe  oonstante  mien¬ 
tras  oourre  esta  transferenoia,  la  fraooión  del 
momento  total,  que  es  resistida  por  el  oon- 
oreto  después  del  agrietamiento,  es  me¬ 
nor  que  el  momento  de  agrietamiento,  T^gn 
y,  por  lo  tanto,  menor  que  el  momento  resis¬ 
tente  de  un  elemento  de  oonoreto  simple  de 
igual  seooión,  Trs- 

Al  finalizar  la  etapa  de  transferenoia  de 
oarga  del  oonoreto  al  aoero,  el  momento  tor- 
sionante  vuelve  a  aumentar,  pero  la  rigidez 
del  elemento  es  menor  que  antes  del  agrieta¬ 
miento,  oomo  se  ve  en  la  figura  8.4.  Tanto  la 
rigidez  oomo  el  momento  resistente,  Tr,  de¬ 
penden  de  los  poroentajes  de  refuerzo  longi- 


fójViga  sujeta  a  torsión 


Figura  8.5  Comparación  del  efecto  de  agrietamiento  en  elementos  sujetos  a  flexión  y  a  torsión. 
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tudinal  y  transversal.  Después  de  alcanzar  el 
momento  máximo,  7"^,  la  gráfica  momento- 
giro  tiene  una  rama  descendente  que  en  los 
ensayes  se  desarrolla  en  segundos  [8.4], 
Cuando  se  alcanza  la  resistencia,  Tr,  el 
concreto  de  la  cara  mayor  del  elemento, 
opuesta  a  la  cara  con  grietas  de  tensión,  se 
aplasta,  y  el  acero  de  refuerzo  puede  estar 
fluyendo  o  no,  según  su  porcentaje.  De 
acuerdo  con  esto,  se  distinguen  tres  tipos  de 
elementos:  1)  subreforzados,  en  los  que  flu¬ 
yen  el  acero  longitudinal  y  transversal;  2)  so- 
brerreforzados,  en  los  que  el  concreto  se 
aplasta  antes  de  que  fluya  el  refuerzo,  y  3) 
parcialmente  sobrerreforzados,  en  los  que 
sólo  fluye  el  refuerzo  longitudinal  o  el  trans¬ 
versal. 

8.3.3  Evaluación  de  la  resistencia  de 
elementos  de  concreto  simple 

Se  han  desarrollado  varias  teorías  para  cal¬ 
cular  la  resistencia  en  torsión  de  elementos 
de  concreto  simple.  A  continuación  se  expo¬ 
nen  tres  de  ellas,  a  saber:  la  teoría  elástica, 
la  teoría  plástica  y  la  teoría  de  Hsu.  En  las 
dos  primeras  se  supone  que  el  concreto  es 
un  material  perfectamente  elástico  o  perfec¬ 
tamente  plástico,  respectivamente,  al  cual 
son  aplicables  los  resultados  de  las  teorías 
de  elasticidad  o  de  plasticidad.  La  tercera 
teoría  se  desarrolló  a  partir  del  comporta¬ 
miento  y  modo  de  falla  descrito  en  la  sec¬ 
ción  8.3.1. 


nantes  en  sus  extremos.  &  supone  que  al  apli¬ 
car  los  momentos  torsionantes,  las  secciones 
transversales  experimentan  una  rotación  y  un 
alabeo.  En  Teoría  de  la  Elasticidad  se  demues¬ 
tra  que,  por  condiciones  de  equilibrio,  los  es¬ 
fuerzos  normales  fx,  fy  y  4/  y  los  esfuerzos 
cortantes,  v^y,  son  nulos,  y  que  los  esfuerzos 
cortantes  Vxz  y  ^yz  pueden  calcularse  con  las 
expresiones 


V 


xz 


dy 


y 


3<I> 

3x 


(8.1) 


donde  ^  es  una  función  de  x  y  y  que  se  de¬ 
nomina  función  de  esfuerzos.  Esta  función 
debe  satisfacer  la  ecuación  diferencial 


3x^  dy^ 


-2Cd 


(8.2) 


donde  G  es  el  módulo  de  elasticidad  en  cor¬ 
tante  y  O  es  el  ángulo  que  gira  la  barra  por 
unidad  de  longitud.  Además,  por  condicio¬ 
nes  de  frontera,  la  función  de  esfuerzos,  <!>, 
debe  ser  constante  a  lo  largo  del  borde  de  la 
sección  transversal  de  la  barra.  En  Teoría  de 
la  Elasticidad  se  han  encontrado  funciones 
que  satisfacen  estas  condiciones  para  dife¬ 
rentes  formas  de  la  sección  transversal. 

Una  vez  determinada  la  función  de  es¬ 
fuerzos,  el  momento  resistente  de  la  ba¬ 
rra  puede  calcularse,  según  se  demuestra 
también  en  Teoría  de  la  Elasticidad,  por  me¬ 
dio  de  la  expresión 


aj  TEORÍA  ELÁSTICA* 

Esta  teoría,  desarrollada  por  Saint  Venant  en 
1855,  permite  calcular  la  resistencia  de  barras 
prismáticas  de  material  elástico  con  cualquier 
sección  transversal  sujetas  a  momentos  torsio- 


*  El  desarrollo  completo  de  esta  teoría  puede  consultarse  en 
cualquier  texto  de  Teoría  de  la  Elasticidad  o  de  Resistencia  de 
Materiales  Avanzada.  Véase,  por  ejemplo,  S.  TImoshenko  y  J  N. 
Goodler,  Theory  of  Elasticity. 


T  =  2  I  j  <D  dxdy  (8.3) 

Prandtl  señaló  en  1902  la  semejanza 
que  existe  entre  la  función  de  esfuerzos,  y 
las  deflexiones,  z,  que  sufre  una  membrana 
colocada  en  el  extremo  de  un  tubo  hueco  en 
el  interior  del  cual  se  aplica  una  presión.  El 
contorno  del  tubo  hueco  es  el  mismo  que  el 
de  la  sección  transversal  de  la  barra  (figura 
8.6).  Si  9  es  la  presión  por  unidad  de  área  de 
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la  membrana  y  s  la  tensión  por  unidad  de 
longitud  del  borde,  por  condiciones  de  equi¬ 
librio  se  obtiene  la  ecuación 


Í£+Í£=_9 

dx^  ^  dy^  s 


(8.4) 


de  secciones  rectangulares,  la  analogía  de  la 
membrana  indica  que  el  momento  resistente 
puede  calcularse  con  la  expresión 

7  =  /Ce  b^hv^¿,  (8.6) 


Esta  ecuación  resulta  igual  a  la  ecua¬ 
ción  8.2,  si  se  sustituye  z  por  <I>  y  q/5  por 
2G6.  Por  consiguiente,  los  valores  de  la  fun¬ 
ción  de  esfuerzos,  <E>,  pueden  obtenerse  de 
las  deflexiones  de  la  membrana,  z,  si  se 
reemplaza  el  segundo  miembro  de  la  ecua¬ 
ción  8.4  por  2C6.  El  momento  torsionante 
resistente  puede  obtenerse  reemplazando  <i> 
por  z  en  la  ecuación  8.3.  Se  obtiene 

7  =  2  1  J  <1>  zdxdy  (3  5) 


Esta  ecuación  indica  que  el  momento 
resistente  es  el  doble  del  volumen  compren¬ 
dido  entre  la  membrana  y  el  plano  X  -  Y  (fi¬ 
gura  8.6). 


Figura  8.6  Analogía  de  la  membrana. 


También  puede  demostrarse  que  el  es¬ 
fuerzo  cortante,  resultante  de  los  es¬ 
fuerzos  Vxz  y  Vyz  en  cualquier  punto  de  la 
sección  transversal,  es  igual  a  la  pendiente 
máxima  de  la  membrana  en  ese  punto,  siem¬ 
pre  que  se  haga  la  sustitución  del  término 
q/s  por  2G0. 

Las  similitudes  anteriores  se  conocen 
con  el  nombre  de  analogía  de  la  membrana 
y  han  sido  de  gran  utilidad  en  el  estudio  de 
problemas  de  torsión  elástica.  Para  el  caso 


donde  Kq  es  un  coeficiente  que  depende  de 
la  forma  de  la  sección  transversal  y  cuyos  va¬ 
lores  se  presentan  en  la  tabla  8.1;  b  es  el  la¬ 
do  menor  del  rectángulo,  y  h  el  lado  mayor.* 

Para  el  caso  de  secciones  circulares,  el 
momento  resistente  calculado  con  la  teoría 
elástica  es 

T  =  (8.7) 

donde  r  es  el  radio  de  la  sección. 

La  resistencia  de  secciones  /,  T  o  ¿  es  la 
suma  de  las  resistencias  de  los  rectángulos 
componentes,  ya  que  el  volumen  compren¬ 
dido  entre  la  membrana  y  la  sección  trans¬ 
versal  es  aproximadamente  la  suma  de  los 
volúmenes  comprendidos  entre  la  membra¬ 
na  y  cada  rectángulo. 

Tabla  ai  Valores  de  las  constantes  y  Kp 


h/b 

Ke 

Xp 

2 

0.23 

0.41 

4 

0.27 

0.44 

6 

0.29 

0.45 

8 

0.30 

0.46 

10 

0.31 

0.47 

Se  mencionó  en  la  sección  2.2.5  de  este 
texto  que  en  un  elemento  de  concreto  simple 
sujeto  aun  estado  de  esfuerzo  cortante  puro, 
como  el  que  produce  la  torsión,  se  desarrollan 
tensiones  principales  de  la  misma  magnitud 

‘  &i  elementos  sujetos  a  flexión,  el  lado  b  puede  ser  mayor  que 
el  lado  h  pero  en  el  presente  texto,  en  elementos  sujetos  a  tor¬ 
sión,  b  es  siempre  el  lado  menor  y  h  el  lado  mayor. 
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que  el  esfuerzo  cortante.  Por  lo  tanto,  la  falla 
debe  ocurrir  cuando  el  esfuerzo  v^áx  es  igual 
a  la  resistencia  en  tensión  del  concreto,  /fu,  y 
las  resistencias  de  elementos  de  sección  rec¬ 
tangular  y  circular  serán,  respectivamente, 

7  =  Kg  b^h  (8.8) 


I  =-^hu  (8.9) 

Se  ha  visto  que  las  resistencias  experimenta¬ 
les  de  elementos  de  concreto  simple  son  del 
orden  de  50  por  ciento  mayores  que  las  calcu¬ 
ladas  con  las  ecuaciones  8.8  y  8.9. 

Un  caso  importante  es  el  de  los  elemen¬ 
tos  con  sección  transversal  en  forma  de  ca¬ 
jón  de  pared  delgada  o  de  tubo.  Como  se 
verá  más  adelante,  la  resistencia  de  seccio¬ 
nes  macizas  puede  calcularse  a  partir  de  la 
resistencia  de  secciones  de  este  tipo.  Cuan¬ 
do  se  aplica  un  momento  torsionante  a  una 
sección  en  cajón,  se  producen  esfuerzos 
cortantes  en  las  paredes,  como  se  indica  en 
la  figura  8.7a,  con  un  sentido  tal  que  equili¬ 
bran  al  momento  aplicado.  En  este  tipo  de 
vigas  se  puede  suponer  que  los  esfuerzos 
cortantes,  t,  son  uniformes  en  el  ancho  de  la 
pared,  1;  y  el  producto  del  esfuerzo  por  el 
ancho  se  denomina  flujo  de  cortante  y  se  re¬ 
presenta  normalmente  con  la  letra  q,  de  tal 
manera  que  q  =  rt.  El  flujo  de  cortante  es 
una  fuerza  por  unidad  de  longitud  de  la  pa¬ 
red.  Analizando  el  elemento  diferencial 
mostrado  en  la  figura  8.7b,  se  puede  ver  que 
en  una  longitud  diferencial  ds,  el  flujo  de 
cortante  produce  un  momento  alrededor  del 
eje  centroidal  que  vale 

clT=q(ds)p  (8.10) 

Pero  el  área  (ds)  p  es  el  doble  del  área  del 
elemento  triangular  diferencial  dAo  mostra¬ 
do  en  la  figura  8.7b.  Por  lo  tanto  se  puede 
escribir: 


dT^qldAo  (8.11) 

Si  se  integran  ambos  miembros  para  obtener 
el  momento  torsionante  total: 

T  =  ijqdAiQ  =  2q/\o  (8.12) 

donde  Aq  es  el  área  sombreada  mostrada  en 
la  figura  8.7b,  o  sea,  la  comprendida  dentro 
de  la  línea  por  la  que  actúa  el  flujo  de  cor¬ 
tante.  Esta  ecuación  indica  que  el  momento 
torsionante  que  puede  resistir  una  sección 
en  cajón  es  igual  al  flujo  de  cortante  q  mul¬ 
tiplicado  por  el  doble  del  área  comprendida 
dentro  de  la  línea  de  acción  del  flujo.  Si  se 
considera  que  q  =  t  t,  como  se  dijo  anterior¬ 
mente,  se  puede  escribir  la  ecuación: 

T=2Tt\  (8.13) 

Esta  ecuación  se  usará  más  adelante  para 
calcular  la  resistencia  de  vigas  de  concreto 
reforzado. 

b)  TEORÍA  PLÁSTICA 

Esta  teoría  se  aplica  a  materiales  elastoplásti- 
cos  o  plásticos.  La  resistencia  en  torsión  pue¬ 
de  calcularse  con  la  analogía  del  montón  de 
arena,  que  es  una  extensión  de  la  analogía  de 
la  membrana.  La  analogía  del  montón  de  are¬ 
na  se  expone  a  continuación  para  un  material 
elastoplástico  cuya  gráfica  esfuerzo-deforma¬ 
ción  se  muestra  en  la  figura  8.8.  Si  el  mo¬ 
mento  torsionante  aplicado  al  elemento  se 
incrementa  hasta  que  el  material  alcanza  su 
límite  de  fluencia,  el  esfuerzo  es  constante 
en  toda  la  zona  que  fluye,  'ná  que  el  esfuerzo  en 
un  punto  cualquiera  es  igual  a  la  pendiente 
de  la  membrana  en  ese  punto,  como  se  vio  en 
la  sección  anterior  al  estudiar  la  analogía  de  la 
membrana,  dicha  pendiente  debe  ser  constan¬ 
te  en  toda  la  zona  en  que  fluye  el  material.  Es- 
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b)  Momento  resistente  del  núcleo 


Figura  8.7  Resistencia  a  torsión  de  una  viga  con  sección  en  cajón. 


to  equivale  a  que  la  membrana  se  vaya  inflan¬ 
do  hasta  alcanzar  la  posición  límite  indicada 
con  línea  punteada  en  la  figura  8.9.  Cuando 
el  material  fluye  en  toda  la  sección  transversal 
del  elemento,  la  membrana  toma  una  forma 
semejante  a  un  montón  de  arena  con  pen¬ 
diente  uniforme;  de  aquí  el  nombre  de  la  ana¬ 
logía. 

El  momento  torsionante  resistente  es  el 
doble  del  volumen  del  montón  de  arena,  si 
se  sustituye  2G8  por  q/s,  como  en  el  caso  de 
la  teoría  elástica. 


La  aplicación  de  la  teoría  plástica  a  ele¬ 
mentos  de  concreto  reforzado,  suponiendo 
Vmáx  =  fwt  permite  obtener  los  siguientes  re¬ 
sultados: 

Para  secciones  rectangulares, 

T=Kpb^hf^^  (8.14) 

para  secciones  circulares. 


figura  8.8  Gráfica  esfuerzo-deformación  de  un 
material  elastoplástico. 


/  \ 


Figura  8.9  Analogía  del  montón  de  arena. 
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El  coeficiente  Kp  depende  de  la  relación 
entre  el  lado  mayor  y  el  lado  menor  del  rec¬ 
tángulo.  En  la  tabla  8.1  se  presentan  valores 
de  este  coeficiente.  Al  igual  que  en  teoría 
elástica,  la  resistencia  de  secciones  T,  I  o  L 
es  la  suma  de  las  resistencias  de  los  rectán¬ 
gulos  componentes.  Las  resistencias  experi¬ 
mentales  de  elementos  de  concreto  simple 
concuerdan  mejor  con  las  calculadas  con 
teoría  plástica  que  con  las  calculadas  con 
teoría  elástica,  a  pesar  de  que  la  hipótesis 
básica  de  un  comportamiento  plástico  del 
material  es  de  dudosa  aplicabilidad  al  con¬ 
creto  simple  sujeto  a  esfuerzos  cortantes  o 
esfuerzos  de  tensión. 

C)  TEORÍA  DE  HSU 

La  teoría  desarrollada  por  Hsu  [8.3]  está  ba¬ 
sada  en  el  mecanismo  de  falla  descrito  en  la 
sección  8.3.1,  según  el  cual  la  falla  ocurre 
por  flexión  en  la  superficie  mostrada  en  la  fi¬ 
gura  8.3.  En  la  teoría,  la  superficie  de  falla  se 
idealiza  por  un  plano  inclinado  a  45°  con 
respecto  al  eje  longitudinal  del  elemento  (fi¬ 
gura  8.10a)  y  se  supone  que  la  falla  se  pro¬ 
duce  por  una  componente  del  momento 
torsionante,  T2,  en  la  figura  8.106,  que  pro¬ 
duce  flexión  en  la  sección  de  falla.  Por  lo 
tanto,  la  resistencia  a  torsión  del  elemento 


puede  calcularse  a  partir  de  la  resistencia  a 
flexión  de  la  sección  indicada  en  la  figura 

8.1  Oa,  la  que  a  su  vez  puede  calcularse  con 
la  fórmula  de  flexión 

M  =  frS  (8.16) 

El  momento  M  es  la  componente  Tz  que 
produce  flexión  en  el  plano  inclinado;  por  lo 
tanto, 

A4  =  72  =  7„  eos  45°  =  7„  /  V2  (8.1 7) 

S  es  el  módulo  de  sección  del  plano  in¬ 
clinado  de  falla.  La  base  de  este  plano  es 
h  V2,  y  la  altura  es  el  lado  menor,  b  (figura 

8.1  Oa).  Por  lo  tanto, 

^  ^  6V2  6^  (8.18) 

6 

En  la  ecuación  8.1  6,  fres  e\  módulo  de 
rotura,  o  sea,  la  resistencia  a  tensión  del  con¬ 
creto  simple,  medida  en  un  ensaye  de  flexión 
(sección  2.2.4).  Sustituyendo  las  ecuaciones 

8.1  3  y  8.1  4  en  la  8.1  2  se  obtiene 

6^6  (8.19) 

‘re  _  •  r 


Momento  que  produce  flexión 


Figura  8.10  Teoría  de  Hsu  de  falla  por  flexión. 
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En  el  plano  en  que  se  inicia  el  agrieta¬ 
miento  existen,  además  de  esfuerzos  norma¬ 
les  de  tensión,  esfuerzos  normales  de 
compresión  perpendiculares  a  los  de  tensión 
y  de  igual  magnitud.  Experimentalmente  se 
ha  observado  que  para  este  estado  de  esfuer¬ 
zos  biaxiales,  la  resistencia  a  tensión  del 
concreto  se  reduce  en  1 5  por  ciento  aproxi¬ 
madamente. 

Con  base  en  esto,  y  por  comparación 
con  resultados  experimentales  [8.3],  la  ecua¬ 
ción  8.1  9  se  modifica  a 

Es  conveniente  expresar  la  ecuación 
8.20  en  términos  de  la  resistencia  a  com¬ 
presión  del  concreto  f'a  que  es  el  índice  de 
resistencia  usado  normalmente.  Para  esto  se 
necesita  conocer  la  relación  única  entre  es¬ 
tos  valores,  ya  que  el  valor  de  fr  depende  de 
todas  las  variables  mencionadas  en  la  sec¬ 
ción  2.2.4.  En  forma  aproximada  se  puede 
establecer  la  siguiente  relación 

(8.21) 


f,  =0.64^7^ 

(8  21  SI 

Sustituyendo  en  la  ecuación 

8.20  se  ob- 

tiene,  aproximadamente. 

=  0.6  b^h-^ 

(8.22) 

4-()18/?4)^ 

(8.22  sr 

En  la  figura  8.1  1  se  comparan  los  mo¬ 
mentos  torsionantes  calculados  con  la  ecua¬ 
ción  8.22,  con  los  medidos  en  varias  series 
de  ensayes.  La  mayoría  de  los  resultados  ex¬ 
perimentales  cae  en  una  franja  de  +  20  por 
ciento  del  valor  calculado,  por  lo  que  puede 
considerarse  que  la  correlación  es  satisfacto¬ 
ria.  Utilizando  expresiones  más  elaboradas 
que  la  ecuación  8.21  para  la  relación  entre 


f'c  y  fr,  puede  mejorarse  la  comparación  en¬ 
tre  resultados  experimentales  y  calculados 
[8.3j. 

La  teoría  de  Hsu  también  puede  aplicarse 
al  cálculo  de  resistencia  de  secciones  circulares. 
Por  un  procedimiento  análogo  al  descrito  an¬ 
teriormente  se  llega  a  la  expresión 

4  =  0.1 

4  =  0.03  TTC/^V^  (8.23  51) 

donde  d  es  el  diámetro  de  la  sección. 

Al  igual  que  en  las  teorías  elástica  y 
plástica,  la  resistencia  de  secciones  /,  T  o  L 
es  la  suma  de  las  resistencias  de  los  rectán¬ 
gulos  componentes. 

Si  se  supone,  para  fines  de  compara¬ 
ción,  que  la  resistencia  a  tensión  del  concre¬ 
to,  fm,  que  aparece  en  las  ecuaciones  8.8  y 
8.14,  es  igual  al  módulo  de  rotura,  4  que 
aparece  en  la  ecuación  8.1  9,  se  concluye 
que  las  expresiones  para  calcular  la  resistencia 
a  torsión  de  elementos  de  sección  rectangu¬ 
lar  obtenidas  por  las  tres  teorías  expuestas, 
tienen  la  misma  forma  general 

T  =  k£)^/74 

El  factor  k  depende  de  la  relación  b/h 
en  las  teorías  elástica  y  plástica,  y  es  cons¬ 
tante  en  la  teoría  de  Hsu.  En  la  figura  8.1  2  se 
comparan  las  tres  teorías  en  términos  del  pa¬ 
rámetro  T/ftub^h,  o  sea,  en  términos  del  fac¬ 
tor  K. 


8.3.4  Evaluación  de  la  resistencia  de 
elementos  de  concreto  reforzado 

Se  mencionó  anteriormente  que  la  compo¬ 
nente  4  del  momento  torsionante  aplicado 
a  un  elemento  .de  concreto,  produce  esfuer¬ 
zos  de  tensión  por  flexión  en  una  de  las  ca- 


226 


Resistencia  de  elementos  sujetos  a  torsión 


Resistencias  calculadas,  ton-m 

Figura  8.1  1  Comparación  de  resistencias  experimentaies  a  torsión  simpie 
con  ias  caicuiadas  con  ia  ecuación  8.1  8. 


ras  mayores  del  elemento.  Estos  esfuerzos  de 
tensión  tienen  una  inclinación  de  45°  con 
respecto  al  eje  longitudinal  de  la  viga.  En 
forma  semejante,  en  las  otras  caras  del  ele¬ 
mento  también  existen  esfuerzos  inclinados 
de  tensión  producidos  por  las  componentes 
del  momento  torsionante,  como  se  muestra 
en  la  figura  8.1  3.  La  dirección  de  los  esfuer¬ 
zos  en  la  cara  anterior  es  perpendicular  a  la 
dirección  de  los , esfuerzos  de  la  cara  poste¬ 
rior,  y  la  dirección  en  la  cara  superior  es  per¬ 
pendicular  a  la  dirección  en  la  cara  inferior. 

Existen  dos  alternativas  para  reforzar  un 
elemento  de  concreto  sujeto  a  torsión.  La 
primera  consiste  en  colocar  el  esfuerzo  en 
dirección  paralela  a  los  esfuerzos  de  ten¬ 


sión.  De  esta  manera,  el  refuerzo  queda  en 
forma  helicoidal,  como  se  muestra  en  la  fi¬ 
gura  8.14a,  ya  que  los  esfuerzos  de  tensión 
son  perpendiculares  entre  sí  en  caras  opues¬ 
tas.  Es  necesario  colocar  varias  hélices  de  tal 
manera  que  cada  grieta  potencial  quede  cor¬ 
tada  por  una  barra  de  refuerzo.  Si  la  direc¬ 
ción  del  momento  torsionante  puede  cambiar, 
es  necesario  colocar  dos  series  de  hélices 
perpendiculares  entre  sí.  Este  tipo  de  refuer¬ 
zo  es  poco  empleado  en  la  práctica  por  difi¬ 
cultades  constructivas. 

La  segunda  alternativa  consiste  en  colo¬ 
car  refuerzo  longitudinal  y  transversal  como 
se  muestra  en  la  figura  8.1 4b.  De  esta  manera, 
el  refuerzo  resiste  las  componentes  longitu- 
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Figura  8.12  Valores  de  k  para  las  teorías  elástica,  plástica  y  de  Hsu. 


Figura  8.1 3  Dirección  de  los  esfuerzos  de  tensión  producidos  por  el  momento  torsionante,  T. 


dinales  y  transversales  de  los  esfuerzos  de 
tensión.  Éste  es  el  tipo  de  refuerzo  más  usual 
en  la  práctica. 

Hasta  hace  algunos  años,  se  consideraba 
en  los  reglamentos  del  AGI  y  del  .Distrito 
Federal,  que  la  resistencia  de  un  elemento  de 
concreto  reforzado  sujeto  a  torsión  podía  calcu¬ 
larse  como  la  suma  de  la  resistencia  del  con¬ 
creto  y  la  resistencia  del  acero.  Esla  idea  es 
equivalente  a  la  utilizada  todavía  para  calcular 
la  resistencia  a  fuerza  cortante.  Recientemente 
este  criterio  ha  cambiado  y  las  disposiciones  re¬ 
ferentes  al  diseño  por  torsión  se  basan  en  una 


analogía  que  se  explica  a  continuación,  pro¬ 
puesta  por  MacGregor  y  Ghoneim  [8.25]  con 
base  en  trabajos  anteriores  de  Rausch,  en  1929, 
de  Mitchell  y  Collins  [8.20  y  8.231  y  de  Hsu 
[8.24]. 

Comparando  ensayes  a  torsión  de  vigas 
de  concreto  reforzado  con  secciones  macizas 
y  con  secciones  en  cajón  de  pared  delgada, 
con  las  mismas  dimensiones  exteriores,  se  ha 
visto  que  su  resistencia  es  semejante.  Esto  in¬ 
dica  que  la  parte  central  de  concreto  contri¬ 
buye  poco  a  la  resistencia  después  de  que  la 
sección  se  ha  agrietado. 
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J 

\\  /'  ZJ 

(a)  Refuerzo  helicoidal 


“T - 

1 

(b)  Refuerzo  longitudinal  y  transversal 
Figura  8.14  Dos  tipos  de  refuerzo  para  torsión. 


Esfuerzos  de  oompresión 
diagonal  oon  un  ángulo  0 


(a)  Analogía  de  la  viga  de  pared  delgada 


a  oompreslon 

(b)  Analogía  de  la  armadura  en  el  espacio 

Figura  8.15  Analogías  de  la  viga  de  la  pared  delgada  y  de  la  armadura 
(según  MacGregor  y  Ghoneim  [8.25]). 
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Sobre  esta  base,  se  puede  sustituir  la  viga 
original  por  otra  viga  de  sección  en  cajón,  co¬ 
mo  la  mostrada  en  la  figura  8.1 4a.  El  momen¬ 
to  de  torsión,  T,  aplicado  a  la  viga  produce 
grietas  en  forma  de  hélice  a  su  alrededor,  co¬ 
mo  las  mostradas  en  la  misma  figura,  y  esfuer¬ 
zos  longitudinales  y  de  compresión  diagonal 
sobre  la  pared  del  cajón.  Esta  viga  agrietada 
se  puede  modelar,  a  su  vez,  con  una  armadu¬ 
ra  equivalente  en  el  espacio,  como  la  mostra¬ 
da  en  la  figura  8.1  5b.  El  acero  longitudinal  de 
la  viga  equivale  a  las  cuerdas  horizontales  de 
la  armadura;  el  acero  transversal,  a  las  cuerdas 
verticales,  y  las  zonas  de  concreto  compren¬ 
didas  entre  grietas  consecutivas,  a  las  diago¬ 
nales  de  compresión.  Si  se  calcula  el  flujo  de 
cortante,  es  posible  determinar  después  las 
fuerzas  V^i  a  V4  de  la  figura  8.1  5b,  y  a  partir  de 
ellas,  calcular  las  fuerzas  en  la  armadura  equi¬ 
valente.  A  continuación  se  indica  cómo  ha¬ 
cerlo. 

Despejando  q  en  la  ecuación  8.1  2,  y  to¬ 
mando  en  cuenta  que  q  =  rt  se  obtiene: 


que  q  es  una  fuerza  por  unidad  de  longi¬ 
tud,  las  fuerzas  V  mostradas  en  la  figura 
8.1  5b  serán  iguales  al  valor  de  q  por  la  lon¬ 
gitud  del  lado  correspondiente.  Así,  la  fuerza 
V2  en  el  lado  anterior  de  la  figura  será: 


que  la  suma  de  las  fuerzas  en  todos  los  estri¬ 
bos  cortados  por  la  grieta  debe  ser  igual  a  la 
fuerza  V2,  se  puede  plantear  la  ecuación: 

A  fyVoCOtS  (8.26) 


Sustituyendo  el  valor  de  V2  de  la  ecuación 
8.25  en  la  ecuación  8.26  y  despejando  el 
valor  del  momento  T: 

s 

Esta  ecuación  permite  calcular  el  momento 
torsionante  que  puede  resistir  una  sección  si 
dicha  resistencia  está  determinada  por  la  ca¬ 
pacidad  de  los  estribos.  Si  lo  que  se  conoce  es 
el  momento  torsionante  aplicado  a  una  viga, 
permite  calcular  el  área  y  la  separación  de  los 
estribos  necesarios.  El  ángulo  6  puede  consi¬ 
derarse  de  45°,  como  en  el  caso  de  la  analo¬ 
gía  de  la  armadura  para  fuerza  cortante. 

La  resistencia  a  torsión  también  puede 
quedar  determinada  por  la  fluencia  del  ace¬ 
ro  longitudinal  o  por  el  aplastamiento  del 
concreto  en  las  diagonales  a  compresión.  En 
el  primer  caso,  la  resistencia  puede  calcular¬ 
se  a  partir  del  diagrama  de  cuerpo  libre  de  la 
figura  8.1  7.  La  fuerza  longitudinal  N2  es 

N2  =  V2  cot  0  (8.28) 


V2  =  qyo  = 


jYo_ 

2An 


(8.25) 


Si  se  dibuja  un  diagrama  de  cuerpo  libre  del 
extremo  de  la  armadura  equivalente  en  el  que 
actúa  la  fuerza  V2,  como  el  mostrado  en  la  fi¬ 
gura  8.1 6,  se  puede  ver  que  la  grieta  inclina¬ 
da  que  limita  el  diagrama  corta  un  número  de 
estribos  n  =  yo  cot  Ojs,  donde  yo  es  el  lado  de 
la  armadura,  0  es  la  inclinación  de  las  grietas 
y  s  es  la  separación  de  los  estribos.  Si  la  fuer¬ 
za  en  cada  estribo  es  igual  a  su  área  por  su  lí¬ 
mite  de  fluencia,  A/y,  y  si  se  toma  en  cuenta 


Fuerzas  similares  a  N2  existen  en  los  otros 
tres  lados  de  la  armadura.  Para  una  sección 
rectangular,  la  suma  de  todas  estas  fuerzas 
longitudinales  es 

N  =  2(/Vi  -F  N2)  (8.29) 

Sustituyendo  el  valor  de  V2  de  la  ecuación  8.25 
en  la  ecuación  8.28,  calculando  una  ecuación 
similar  a  la  8.28  para  /Vi,  sustituyendo  Ni  y  N2 
en  la  8.29  y  despejando  T  se  obtiene: 

T  =  2AqN  (8.30) 

2(^0  +  yo)cot  0 
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Figura  8.16  Diagrama  de  cuerpo  libre  de  un  extremo  de  la  armadura. 


El  término  2(xo  +  yo)  ss  el  perímetro  de  los  es¬ 
tribos,  ph,  como  se  ve  en  la  figura  8.15.  Si  se 
asume  que  el  acero  longitudinal  fluye,  la  fuer¬ 
za  longitudinal  N  será  igual  aA(fy,  donde 
es  el  área  total  de  acero  longitudinal.  Sustitu¬ 
yendo  estos  valores  en  la  ecuación  8.30  se 
obtiene  la  resistencia  a  torsión  determinada 
por  la  fluencia  del  acero  longitudinal: 

2\A(fy  (8.31) 

Ph  cot  0 

Como  en  el  caso  de  la  ecuación  8.27,  si  lo 
que  se  conoce  es  el  momento  torsionante, 
puede  calcularse  el  acero  longitudinal  nece¬ 
sario  para  resistirlo  despejando  el  término 
en  la  ecuación  8.31 . 

En  las  ecuaciones  8.27  y  8.31  aparece 
el  término  Aq,  que  se  ha  definido  al  deducir 
la  ecuación  8.1  2  como  el  área  comprendida 
dentro  de  la  trayectoria  del  flujo  de  cortante, 
figura  8.76.  En  varios  reglamentos  ge  ha  pro¬ 
puesto  considerar  que  Aq  sea  'geal  a  0.85 
veces  el  área  comprendida  dentro  del  estri¬ 
bo  cerrado  más  exterior.  Apir 

Los  esfuerzos  en  las  diagonales  de  com¬ 
presión  de  concreto  pueden  calcularse  a  partir 
de  la  componente  D2  del  diagrama  de  la  figura 
8.1  7.  Por  lo  general,  los  esfuerzos  resultantes 


son  menores  que  la  resistencia  del  concreto, 
por  lo  que  este  factor  casi  nunca  determina  |a 
resistencia  de  la  viga.  De  todas  maneras,  puede 
calcularse  esta  resistencia  en  forma  similar  a  la 
utilizada  para  obtener  la  ecuación  8.31 . 

8.4  Torsión  y  flexión 

&  han  efectuado  numerosos  ensayes  de  ele¬ 
mentos  de  concreto  reforzado  con  el  fin  de 
determinar  si  la  presencia  de  momento  fle- 
xionante  disminuye  la  resistencia  a  torsión. 
Los  resultados  se  han  expresado  en  forma  de 
diagramas  de  interacción  flexión-torsión,  si¬ 
milares  a  los  estudiados  en  el  capítulo  6  pa¬ 
ra  flexión  y  carga  axial.  En  la  figura  8.1  8  se 
presenta  una  recopilación  de  estos  ensayes 
realizada  por  Hsu  [8.15],  en  un  formato  adi¬ 
mensional  para  poder  comparar  los  resulta¬ 
dos.  Los  valores  de  M  y  de  T  en  esta  figura 
son  los  momentos  flexionantes  y  torsionan- 
tes  aplicados  simultáneamente  a  los  especír 
menes  de  ensaye,  y  los  valores  de  M  y  de  Trs 
son  resistencias  calculadas  en  flexión  pura  y 
torsión  pura,  respectivamente. 

&i  la  figura  8.18  se  puede  apreciar  una 
gran  dispersión  en  los  resultados  obtenidos. 
Además,  se  puede  concluir  que  para  fines  prácr 
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Figura  8.1  7  Componentes  de  la  fuerza  V2. 


ticos,  no  hay  una  interacción  importante  entre 
la  flexión  y  la  torsión,  es  decir,  que  no  es  nece¬ 
sario  reducir  la  resistencia  a  torsión  por  efecto 
de  una  flexión  aplicada  simultáneamente. 

La  interacción  flexión-torsión  se  puede 
analizar  con  la  analogía  de  la  armadura  pre¬ 
sentada  en  la  sección  anterior,  de  la  siguien¬ 
te  manera.  Al  analizar  el  diagrama  de 
fuerzas  de  la  figura  8.1  7,  se  encontró  que  en 
la  sección  transversal  actuaba  una  fuerza 
longitudinal  N  que  se  podía  calcular  con  las 
ecuaciones  8.28  y  8.29.  Esta  fuerza  longitu¬ 
dinal  es  tomada,  en  la  analogía  de  la  arma¬ 
dura,  por  el  acero  longitudinal  mostrado  en 
la  figura  8.1  5b.  Si  actúa  un  momento  flexio- 
nante  junto  con  el  torsionante,  el  primero 
produce  tensiones  en  una  cara  de  la  viga  y 
compresiones  en  la  cara  opuesta.  En  la  cara 
donde  se  producen  tensiones,  el  acero  lon¬ 
gitudinal  requerido  por  flexión  debe  sumar- 
se  al  requerido  por  torsión,  mientras  que  en 
la  cara  opuesta,  las  fuerzas  de  compresión 
producidas  por  la  flexión  permiten  reducir  el 
acero  longitudinal  requerido  por  torsión. 

8.5  Tomón  y  cortante 

La  fuerza  cortante  no  puede  existir  en  un 
elemento  a  menos  que  exista  también  mo¬ 
mento  flexionante.  Por  consiguiente,  la  inte¬ 
racción  torsión-cortante  se  estudia  siempre 
con  la  acción  simultánea  de  momento  fle¬ 


xionante.  Por  simplicidad  se  utiliza  el  térmi¬ 
no  interacción  torsión-cortante,  pero  debe 
entenderse  que  se  trata  en  realidad  de  una 
interacción  torsión-flexión-cortante. 

Tanto  la  fuerza  cortante  como  el  mo¬ 
mento  torsionante  producen  esfuerzos  cor¬ 
tantes  en  el  elemento;  en  una  cara  se  suman 
estos  esfuerzos  y  en  la  otra  se  restan.  En  ele¬ 
mentos  de  concreto  resulta  sumamente  difí¬ 
cil  calcular  la  distribución  real  de  esfuerzos 
bajo  la  acción  combinada  de  torsión  y  cor¬ 
tante,  puesto  que  no  se  conoce  esta  distribu¬ 
ción  ni  siquiera  para  el  caso  en  que  actúan 
aisladamente  dichas  acciones.  El  problema 
se  ha  atacado,  por  una  parte,  determinando 
experimentalmente  diagramas  de  interac¬ 
ción  momento  torsionante-fuerza  cortante,  y 
por  la  otra,  utilizando  la  analogía  de  la  ar¬ 
madura  planteada  en  la  sección  8.3.3. 

En  la  figura  8.19  se  presentan  los  resul¬ 
tados  experimentales  de  seis  series  indepen¬ 
dientes  de  ensayes  de  vigas,  sin  refuerzo 
transversal,  sujetas  a  torsión  y  fuerza  cortan¬ 
te,  en  un  diagrama  de  interacción  adimen¬ 
sional  en  el  que  se  calculó  con  la 
ecuación  propuesta  en  el  Reglamento  ACI  y 
7,5  con  la  analogía  del  montón  de  arena  y  un 
esfuerzo  de  1.3  \/T^.  Se  observa  una  gran 
dispersión  en  los  resultados,  debida  en  parte 
a  que  la  resistencia  a  fuerza  cortante  sin  tor¬ 
sión  es  mayor  que  la  calculada  en  la  mayo¬ 
ría  de  los  ensayes  (recuérdese  que  la 
ecuación  del  ACI  es  un  límite  inferior  de  mu- 
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Figura  8.18  Diagrama  de  interacción  adimensional  torsión-flexión  (según  Hsu  [8.151). 


chos  resultados  experimentales).  A  pesar  de 
esta  dispersión,  se  ha  propuesto  la  ecuación  de 
un  círculo,  como  se  indica  en  la  figura,  para 
representar  la  interacción  torsión-cortante. 

En  una  serie  de  ensayes  de  vigas  con  re¬ 
fuerzo  transversal  realizada  por  Klus  [8.13], 
se  obtuvo  un  diagrama  de  interacción  dife¬ 
rente,  figura  8.20.  En  estos  ensayes,  los  valo¬ 
res  de  Tr  y  Vr  no  son  calculados,  sino  que  se 
obtuvieron  experimentalmente  ensayando 
especímenes  en  torsión  pura  y  en  cortante 
sin  torsión,  respectivamente. 

El  diagrama  de  interacción  circular  se 
usó  durante  varios  años  para  fines  de  diseño 
por  torsión  combinada  con  fuerza  cortante. 
Con  base  en  esta  interacción,  el  concreto  re¬ 
sistía  una  parte  de  la  fuerza  cortante.  Ve  y 
una  parte  del  momento  torsionante.  Te.  Los 
valores  de  V^  y  de  Te  dependían  de  la  rela¬ 
ción  entre  la  torsión  y  la  fuerza  cortante,  se¬ 
gún  el  diagrama  de  interacción  circular.  El 
procedimiento  de  diseño  resultaba  compli¬ 
cado  y  parecía  tener  poca  justificación  dada 


la  gran  dispersión  de  los  resultados  experi¬ 
mentales*.  Por  estas  razones,  recientemente 
se  ha  planteado  que  la  resistencia  a  combi¬ 
naciones  de  torsión  y  cortante  se  calcule  su¬ 
poniendo  que  la  resistencia  del  concreto  a 
fuerza  cortante.  Ve,  es  independiente  de  la 
torsión  y  que  la  resistencia  del  concreto  a 
torsión.  Te,  es  igual  a  cero  (MacGregor  y 
Ghoneim  [8.25]).  De  acuerdo  con  estas  hi¬ 
pótesis,  toda  la  resistencia  a  torsión  la  pro¬ 
porciona  el  acero  de  refuerzo,  longitudinal  y 
transversal,  y  se  calcula  con  las  analogías  de 
la  viga  de  pared  delgada  y  de  la  armadura 
expuestas  en  la  sección  8.3.4.  Un  método 
basado  en  estas  hipótesis  se  ha  usado  duran¬ 
te  varios  años  en  los  Reglamentos  Europeo 
y  Canadiense,  y  además  se  ha  visto  que  los 
resultados  experimentales  concuerdan  razo¬ 
nablemente  bien  con  las  resistencias  así  cal¬ 
culadas.  En  la  sección  8.8  se  presenta  el  método 
mencionado  con  detalle. 


*  Se  puede  consultar  la  tercera  edición  de  este  texto. 
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Figura  8.19  Diagrama  de  interacción  torsión-cortante  para  varias  series  de  ensayes 

(según  Victor  y  Ferguson  [8.12]). 


8.6  Superficies  de  interacción 
torsión-flexión-cortante 

Combinando  el  diagrama  de  interacción  tor¬ 
sión-flexión  con  diagramas  de  interacción 
torsión-cortante  para  diferentes  niveles  del 
momento  flexionante,  se  obtiene  una  super¬ 
ficie  de  interacción  como  la  mostrada  en  la 
figura  8.21.  Un  punto  de  esta  superficie  re¬ 
presenta  la  combinación  de  momento  tor- 
sionante,  momento  flexionante  y  fuerza 
cortante  que  produce  la  falla  del  elemento. 

Debido  a  las  incertidumbres  que  se  tie¬ 
nen  en  la  determinación  de  los  diagramas  de 
interacción  flexión-cortante  y  torsión-cor¬ 
tante,  no  ha  sido  posible  determinar  superfi¬ 
cies  de  interacción  que  sean  aceptadas  por 
todos  los  investigadores.  La  superficie  mos¬ 
trada  en  la  figura  8.21  con  fines  de  ilustra¬ 


ción  únicamente,  ha  sido  propuesta  por  Hsu 
[8.14],  pero  otros  investigadores  han  sugeri¬ 
do  superficies  diferentes. 

8.7  Torsión  y  carga  axial 

Esta  combinación  de  acciones  se  presenta  en 
dos  tipos  de  elementos  estructurales:  columnas 
y  miembros  presforzados.  &  han  realizado  en¬ 
sayes  en  especímenes  en  los  que  la  carga  axial 
se  aplica  por  medio  de  una  máquina  universal 
de  carga,  y  en  especímenes  en  que  se  aplica 
por  medio  de  cables  de  presfuerzo,  con  resul¬ 
tados  similares  en  ambos  casos. 

En  la  figura  8.22  se  presentan  los  resul¬ 
tados  de  algunos  ensayes  llevados  a  cabo 
bajo  esta  combinación  de  acciones.  En  la  es¬ 
cala  de  las  ordenadas  se  han  marcado  los 
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valores  de  la  relación  entre  el  momento  tor- 
sionante  medido  y  el  momento  resistente  en 
torsión  pura;  y  en  la  escala  de  las  abscisas, 
los  valores  de  la  relación  entre  el  esfuerzo 
promedio  en  la  sección,  f,  y  la  resistencia 
del  concreto,  f'c-  El  esfuerzo  promedio  f  es 
el  cociente  de  la  carga  axial,  P,  entre  el  área 
gruesa  de  la  sección  transversal.  La  relación 
f/f'c  es  equivalente  a  la  relación  P/P^,  para 
elementos  sin  refuerzo  longitudinal,  fe  una 
medida  de  la  magnitud  de  la  carga  axial. 
Se  puede  ver  en  esta  figura  que  el  efecto  de 
la  carga  axial,  o  del  presfuerzo,  es  aumentar 
el  momento  torsionante  resistente  del  ele¬ 
mento,  para  valores  de  f/f'^  hasta  de  0.7 
aproximadamente.  Para  valores  mayores,  la 
resistencia  a  torsión  tiende  a  disminuir. 

&  ha  visto  que  un  efecto  de  la  carga  axial 
es  disminuir  el  ángulo  9  que  expresa  la  inclina¬ 
ción  de  las  grietas,  figura  8.15.  Entonces,  este 
efecto  puede  tomarse  en  cuenta  aplicando  las 
analogías  de  la  viga  de  pared  delgada  y  de  la 


armadura  con  un  valor  menor  de  8.  Sá  ha  pro¬ 
puesto,  para  este  fin,  un  valor  de  37.5". 

8.8  Expresiones  de  los  reglamentos 
para  valuar  la  resistencia  a 
efectos  de  torsión 

Los  reglamentos  del  AGI  y  del  Distrito  Federal 
incluyen  métodos  para  diseño  por  torsión  ba¬ 
sados  en  principios  similares.  Ambos  estable¬ 
cen  momentos  torsionantes  mínimos,  a  partir 
de  los  cuales  es  necesario  diseñar  por  torsión, 
y  ambos  presentan  expresiones  basadas  en  las 
analogías  de  la  sección  de  pared  delgada  y  de 
la  armadura  en  el  espacio.  A  continuación  se 
presentan  estos  métodos. 

8.8.1  Expresiones  del  Reglamento  AGI 

Este  reglamento  establece  que  el  efecto  de  la 
torsión  debe  tomarse  en  cuenta  siempre  que  el 


o  0.2  0.4  0.6  0.7  0.8  1.0 

W'c 

Figura  8.22  Interacción  torsión-carga  axial  en  elementos  sin  refuerzo  transversal 

(según  Hsu  [8.15]). 
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momento  de  diseño  por  torsión,  Tu,  exceda  la 
cuarta  parte  del  momento  torsionante  que  pro¬ 
duce  el  agrietamientodel  miembro.  Este  último 
momento  puede  calcularse  de  la  siguiente  ma¬ 
nera.  La  ecuación  8.1 3,  deducida  en  la  sección 
8.3.3a,  expresa  que  el  momento  torsionante 
que  puede  resistir  una  viga  de  pared  delgada  es 

7=2tMo  (8.13) 

Para  poder  aplicar  esta  ecuación,  en  el  Re¬ 
glamento  ACI-02  se  supone  que  el  espesor,  t, 
de  la  pared  de  la  viga  equivalente,  figura 
8.1  5a,  es  igual  a  0.7SAcp/pcpr  donde  Acp  es 
el  área  incluida  dentro  del  perímetro  exte¬ 
rior  de  la  sección  transversal  de  la  viga  y  pcp 
es  el  perímetro  exterior  de  esta  sección 
transversal.  También  se  supone  que  Aq  es 
igual  dilAcpl'i  y  que  el  esfuerzo  r correspon¬ 
diente  al  agrietamiento  del  concreto  es  igual 
a  Vf  c-  En  la  figura  8.23  se  aclaran  estas  de¬ 
finiciones.  Sustituyendo  los  valores  anterio¬ 
res  en  la  ecuación  8.13  se  obtiene  que  el 
momento  de  agrietamiento,  Tag,  es 

v-ÍA^  \ 

T..  =  4f^c  —  (8.32) 

l  Pcp  J 

Si  el  momento  torsionante  de  diseño  es  igual 
o  mayor  que  la  cuarta  parte  del  momento  cal¬ 
culado  con  la  ecuación  8.32,  multiplicada 


por  el  factor  de  reducción,  (f),  la  torsión  debe 
tomarse  en  cuenta,  o  sea,  siempre  que 


El  factor  de  reducción  es  de  0.75,  igual  al 
correspondiente  a  fuerza  cortante.  Al  calcular 
r^cp  y  Pcp  en  vigas  T  o  L,  en  las  que  el  patín 
se  haya  colado  monolíticamente  con  el  al¬ 
ma,  se  puede  incluir  una  porción  del  patín 
igual  a  la  proyección  del  alma  por  debajo  o 
por  arriba  del  patín,  la  que  sea  mayor,  sin 
exceder  cuatro  veces  el  espesor  del  patín,  a 
cada  lado  del  alma  de  la  viga. 

Si  se  cumple  la  condición  expresada  por 
la  ecuación  anterior,  el  Reglamento  ACI  dis¬ 
tingue  dos  casos.  Si  el  momento  torsionante 
debe  ser  resistido  en  su  totalidad  para  mante¬ 
ner  el  equilibrio,  como  en  las  marquesinas  de 
la  figura  8.1a,  los  elementos  estructurales  de¬ 
ben  ser  diseñados  para  resistir  el  momento 
torsionante  total.  En  cambio,  si  existe  la  posi¬ 
bilidad  de  una  redistribución  de  momentos 
torsionantes  a  otro  tipo  de  acciones  internas, 
el  momento  torsionante  de  diseño  puede  re¬ 
ducirse.  El  segundo  caso  sería  el  correspon¬ 
diente,  por  ejemplo,  a  la  figura  8.1  c,  ya  que 


Pcp 


Figura  8.23  Definiciones  de  términos  usados  en  el  diseño  por  torsión 
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si  se  reduce  el  momento  torsionante  en  la  vi¬ 
ga  principal  de  borde,  disminuye  el  momento 
flexionante  en  la  viga  secundaria  en  su  unión 
con  la  viga  principal,  y  aumenta  dicho  mo¬ 
mento  flexionante  en  los  apoyos  interiores  de 
la  viga  secundaria.  Para  este  segundo  caso,  el 
Reglamento  ACI  permite  reducir  el  momento 
torsionante  calculado  a  un  valor  igual  al  mo¬ 
mento  torsionante  de  agrietamiento  multipli¬ 
cado  por  el  factor  de  reducción  </> ,  o  sea,  que 
el  momento  torsionante  de  diseño  sería 


T  =(f>  O 


'0\7; 

V  Prp 


(834  SI) 


Una  vez  definido  el  momento  torsionante  de 
diseño,  debe  verificarse  el  tamaño  mínimo 
de  la  sección  transversal  en  función  de  la 
fuerza  cortante  y  del  momento  torsionante 
que  actúan  sobre  ella.  A  este  respecto,  en  el 
Reglamento  ACI  se  plantean  las  siguientes 
ecuaciones.  Para  secciones  sólidas  se  debe 
cumplir  la  desigualdad: 


^uPh 
1 .7A\h 


_VL. 

vM 


(8.35) 

y  para  secciones  huecas,  la  desigualdad: 


(8.36) 


=  área  sombreada 


3.7A^oh 


<<!> 


Ve 


en  . las  cuales  es  el  área  incluida  dentro 

del  estribo  para  torsión  más  exterior,  consi¬ 
derando  el  centro  de  la  barra,  y  p/,  es  el  pe¬ 
rímetro  del  mismo  estribo.  En  la  figura  8.24 
se  muestra  la  definición  de  /\o/i  y  la  manera 
en  que  puede  tomarse  en  cuenta  la  existen¬ 
cia  de  patines  en  la  sección  transversal.  Para 
usar  las  ecuaciones  8.35  y  8.36  en  sistema 
SI,  sustitúyanse  los  términos  2  V/^'c  Por  0.67 
vf'c.  En  secciones  huecas,  si  el  espesor  de  la 
pared  es  menor  que  Aoh/ph  ,  el  segundo  tér¬ 
mino  de  la  ecuación  8.36  debe  tomarse  co¬ 
mo  Tuñ  .7  Aoht- 

Las  ecuaciones  8.35  y  8.36  se  plantearon 
considerando  que  se  suman  los  esfuerzos  cor¬ 
ta  producidos  por  la  fi  cortante  con 
los  pro  di  r  el  ent  orsi  an 

pero  en  una  sección  ,ueca,  esfuer 

actúan  únicamente  en  las  paredes  de  la  viga, 
figura  8.25a,  mientras  que  en  una  sección  só¬ 
lida,  los  producidos  por  la  fuerza  cortante  ac- 


Esfuerzos 
por  torsión 


Esfuerzos  por 
fuerza  cortante 


(a)  Sección  hueca 


Esfuerzos  Esfuerzos  por 

por  torsión  fuerza  cortante 

(b)  Sección  sólida 


Figura  8.24  Definición  de 


Figura  8.25  Suma  de  esfuerzos  por  torsión  y 
por  fuerza  cortante. 
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túan  en  toda  la  sección  transversal,  y  en 
cambio  los  producidos  por  el  momento  tor- 
sionante  sólo  actúan  en  la  pared  de  la  viga 
equivalente,  figura  8.256.  Al  ser  más  favorable 
la  condición  de  la  figura  8.256,  en  vez  de  su¬ 
mar  directamente  ambos  esfuerzos,  se  suman 
los  cuadrados  y  se  saca  la  raíz  cuadrada  del 
total,  lo  que  da  una  cantidad  menor. 

.  El  objetivo  de  que  el  tamaño  de  la  sección 
transversal  sea  tal  que  se  cumplan  las  desigual¬ 
dades  expresadas  por  las  ecuaciones  8.35  y 
8.36,  es  limitar  el  ancho  de  las  grietas  y  evitar 
la  falla  por  aplastamiento  de  las  diagonales  de 
compresión  de  la  armadura  equivalente  de  la 
figura  8.1  56.  Recuérdese  que  se  había  estable¬ 
cido  que  la  resistencia  a  torsión  de  esta  arma¬ 
dura  podía  estar  determinada  por  la  fluencia 
del  refuerzo  transversal,  por  la  del  refuerzo  lon¬ 
gitudinal  o  por  el  aplastamiento  del  concreto 
de  las  diagonales  de  compresión. 

Una  vez  establecido  el  tamaño  de  la 
sección  transversal,  se  calcula  el  refuerzo 
transversal  necesario  con  la  ecuación 

T  A fy,  coto  (8.37) 

s 

que  es  la  misma  ecuación  8.27  deducida  an¬ 
teriormente,  pero  usando  el  momento  torsio- 
nante  nominal  Tn  y  el  esfuerzo  de  fluencia  del 
acero  de  los  estribos,  fyv  El  Reglamento  ACI 
establece  que  el  valor  de  Aq  se  determine  por 
análisis  o  que  se  tome  igual  a  0.85  Aq/,.  Tam¬ 
bién  señala  que  el  valor  de  9  puede  suponer¬ 
se  entre  30°  y  60°,  pero  se  puede  tomar  igual 
a  45°  en  secciones  de  concreto  reforzado. 

El  refuerzo  longitudinal  por  torsión,  según 
el  Reglamento  ACI,  se  calcula  con  la  ecuación 

A(  =  —  Pf^  ^  cot^  6  (8.38) 

5  {fye, 

que  puede  obtenerse  sustituyendo  el  valor  de 
T  de  la  ecuación  8.27  en  la  ecuación  8.31  y 
despejando  A^,  para  que  el  acero  longitudinal 
quede  expresado  en  función  del  acero  trans¬ 


versal.  El  término  fye  representa  el  esfuerzo  de 
fluencia  del  acero  longitudinal  y  el  valor  de  0 
debe  ser  el  mismo  usado  en  la  ecuación  8.37. 

El  acero  por  torsión  calculado  con  las 
ecuaciones  8.37  y  8.38  debe  sumarse  al  re¬ 
fuerzo  necesario  por  flexión,  fuerza  cortante 
y  carga  axial.  Es  importante  observar  que  el 
término  A  representa  el  área  transversal  de 
todas  las  ramas  de  un  estribo,  mientras  que 
el  término  Af  representa  el  área  de  una  sola 
rama.  Por  lo  tanto,  para  sumar  el  refuerzo 
transversal  por  cortante  con  el  de  torsión, 
puede  usarse  la  siguiente  expresión: 

(8.39) 

También  debe  observarse  que  si  existen  estri¬ 
bos  de  más  de  dos  ramas,  sólo  las  ramas  exte¬ 
riores  deben  considerarse  como  eficaces  para 
resistir  la  torsión,  ya  que  son  las  únicas  que 
quedan  en  la  pared  de  la  viga  equivalente. 

El  Reglamento  ACI  especifica  usar  re¬ 
fuerzo  por  torsión  en  todos  los  casos  en  los 
que  Tu  exceda  los  valores  obtenidos  con  la 
ecuación  8.33,  o  sea,  cuando  no  son  despre¬ 
ciables  los  momentos  torsionantes.  El  área 
mínima  de  estribos  cerrados  es  la  calculada 
con  la  ecuación 

(8.40) 

•yV 

pero  no  menor  que  3.5  bws/fyv,  y  el  área  mí¬ 
nima  de  acero  longitudinal  por  torsión,  la 
calculada  con 


en  la  que  el  término  Af/s  no  debe  tomarse 
menor  a  1 .75  bw/fyv  Pata  usar  las  ecuaciones 
anteriores  en  sistema  SI,  sustjtúyanse  los  siguien¬ 
tes  coeficientes:  0.20  Vfc  por  0.067  vf^, 
3.5  por  0.33,  1.3  Vf^  por  0.42  Vf'c  y  1.75 
por  0.1  7. 


Ay+t  1  =  Ay  I  2  A 

.  ^  La/  ^  ^ 
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La  separación  del  refuerzo  transversal 
por  torsión  no  debe  ser  mayor  que  p/,/8  ni 
que  30  cm.  El  refuerzo  longitudinal  debe 
distribuirse  en  el  perímetro  y  las  barras  no 
deben  estar  separadas  más  de  30  cm.  Se  usa¬ 
rán  barras  del  No.  3  como  mínimo  y  el  diá¬ 
metro  de  las  barras  no  debe  ser  menor  que 
1/24  de  la  separación  de  los  estribos. 

Al  igual  que  en  fuerza  cortante,  la  sección 
crítica  por  torsión  es  la  situada  a  una  distancia 
igual  a  d  del  paño  del  apoyo.  El  refuerzo  por 
torsión  debe  prolongarse  una  distancia  igual  a 
(5f  -I-  cO  más  allá  del  punto  en  que  teóricamen¬ 
te  ya  no  sea  necesario,  donde  bf  es  el  ancho  de 
la  sección  transversal  que  contiene  a  los  estri¬ 
bos  colocados  para  resistir  la  torsión. 

8.8.2  Expresiones  de  las  NTC-04  del 
Reglamento  del  Distrito  Federal 

Las  disposiciones  de  este  reglamento  son 
prácticamente  iguales  a  las  del  Reglamento 
del  AGI,  con  algunas  pequeñas  variaciones 
en  los  valores  de  algunos  coeficientes  y 
usando  desde  luego  f*c  en  vez  de  f'c  ■  El  fac¬ 
tor  de  reducción,  F/? ,  para  torsión  es  de  0.8 
igual  al  de  fuerza  cortante.  Ya  que  las  ecua¬ 
ciones  son  muy  parecidas  a  las  del  Regla¬ 
mento  AGI,  no  se  reproducen  en  este  texto, 
pero  se  presentan  en  el  ejemplo  8.2. 

8.9  Ejemplos 

Ejemplo  8.1.  En  el  ejemplo  8.1  se  ilustra  la 
aplicación  de  las  expresiones  del  Reglamen¬ 
to  AGI  31 8-02  al  caso  de  una  viga  empotra¬ 
da  con  un  voladizo  que  introduce  momento 
torsionante,  momento  flexionante  y  fuerza 
cortante.  Para  mayor  sencillez,  se  considera 
en  este  ejemplo  que  la  viga  está  perfecta¬ 
mente  empotrada  en  ambos  extremos,  tanto 
en  flexión  como  en  torsión.  Ésta  es  una  con¬ 
dición  ideal  que  rara  vez  se  presenta  en  es¬ 
tructuras  reales.  &  supone  que  las  dimensiones 
Y  el  refuerzo  de  la  viga  están  determinadas  y 


se  trata  de  encontrar  su  resistencia  a  torsión. 
Gon  el  fin  de  poder  incluir  una  parte  del  pa¬ 
tín  en  los  cálculos  de  resistencia,  como  se 
muestra  en  la  figura  8.24,  se  colocaron  estri¬ 
bos  horizontales  en  dicho  patín.  Previamen¬ 
te  se  definió  que  la  parte  del  patín  que  podía 
incluirse  en  los  cálculos  era  de  45  cm,  igual 
a  la  proyección  de  la  viga  por  debajo  del  pa¬ 
tín.  Esta  cantidad  es  menor  que  ocho  veces 
el  espesor  del  patín,  que  es  el  máximo  admi¬ 
sible.  El  valor  de  ph,  que  es  el  perímetro  del 
estribo  y  que  aparece  en  la  ecuación  8.35, 
puede  entonces  tomarse  como  la  suma  de 
los  perímetros  de  los  dos  estribos  mostrados 
en  el  croquis  de  la  sección  de  Datos  en  el 
ejemplo.  Resulta  un  perímetro  total  de  304 
cm,  ya  descontados  los  recubrimientos. 

Obsérvese  que  las  separaciones  de  estri¬ 
bos  cumplen  con  los  requisitos  al  respecto  del 
Reglamento  AGI,  ya  que  no  exceden  de  p/,/8 
ni  de  30  cm.  (Los  recubrimientos  de  3  cm  y 
de  4  cm  indicados  en  la  figura  son  al  centro  de 
los  estribos.)  Las  dos  barras  del  No.  4  que  es¬ 
tán  localizadas  a  la  mitad  del  peralte  y  al  cen¬ 
tro  del  estribo  horizontal  tienen  por  objeto 
cumplir  con  la  disposición  de  que  el  espacia- 
miento  de  las  barras  longitudinales  no  exceda 
de  30  cm. 

La  carga  viva  de  0.4  ton/m^  es  la  carga 
de  servicio.  Por  lo  tanto,  para  obtener  la  car¬ 
ga  viva  de  diseño  se  afectó  de  un  factor  de 
carga  de  1.6,  que  es  el  que  señala  el  Regla¬ 
mento  AGI.  El  peso  propio  de  la  viga  y  de  la 
losa  se  afectó,  en  cambio,  de  un  factor  de 
carga  de  1.2  (véase  la  sección  1 .7.2),  que  co¬ 
rresponde  a  peso  muerto. 

El  momento  torsionante  se  obtuvo  mul¬ 
tiplicando  la  resultante  de  la  carga  de  la  lo¬ 
sa  carga  viva  más  peso  propio  de  la  losa, 
por  la  distancia  entre  el  punto  de  aplicación 
de  esa  resultante  y  el  eje  central  de  la  viga. 
Este  producto  da  el  momento  por  unidad  de 
longitud  de  la  viga;  para  obtener  el  momen¬ 
to  en  el  paño  de  apoyo,  se  multiplica  el  mo¬ 
mento  por  unidad  de  longitud  por  la  mitad 
del  claro  libre  de  la  viga,  ya  que  el  momen- 
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to  torsionante  es  nulo  en  el  centro  por  condi¬ 
ciones  de  simetría. 

ios  momentos  flexionantes  y  las  fuerzas 
cortantes  se  obtuvieron  de  la  manera  usual. 
El  el  ejemplo  se  muestran  los  diagramas  co¬ 
rrespondientes.  Los  números  que  aparecen 
entre  paréntesis  corresponden  a  una  revisión 
por  peso  propio  que  se  muestra  más  adelante. 

Pata  calcular  la  resistencia  a  torsión,  se 
determinó  en  primer  término  si  era  necesa¬ 
rio  considerar  los  efectos  de  la  torsión,  de 
acuerdo  con  la  ecuación  8.33.  Los  valores 
de  Acp  y  de  pcp  que  aparecen  en  esta  ecua¬ 
ción  son  el  área  y  el  perímetro,  respectiva¬ 
mente,  de  la  parte  sombreada  de  la  sección 
transversal  en  el  croquis  mostrado  al  inicio 
de  esta  sección  del  ejemplo.  Resultó  que  el 
momento  torsionante  que  actúa  sobre  la  vi¬ 


ga  en  la  sección  crítica,  6.3  ton-m,  es  mucho 
mayor  que  el  valor  del  miembro  de  la  dere¬ 
cha  de  la  ecuación  8.33,  por  lo  que  sí  es  ne¬ 
cesario  considerar  los  efectos  de  torsión. 

A  continuación  se  revisó  si  el  tamaño  de 
la  sección  transversal,  incluyendo  la  parte  del 
patín  susceptible  de  tomarse  en  cuenta,  era  su¬ 
ficiente,  de  acuerdo  con  la  ecuación  8.35.  Re¬ 
cuérdese  que  esta  revisión  tiene  por  objeto 
evitar  agrietamientos  por  torsión  excesivos  y 
falla  por  aplastamiento  de  las  diagonales  de 
compresión  en  la  analogía  de  la  armadura  es¬ 
pacial.  El  valor  de  Aq/,  que  aparece  en  esta 
ecuación  se  calculó  como  el  área  comprendi¬ 
da  entre  los  estribos  vertical  y  horizontal,  de 
acuerdo  con  lo  mostrado  en  la  figura  8.24,  pe¬ 
ro  sin  duplicar  el  área  común  a  ambos  estri¬ 
bos.  El  valor  de  p/,  es  la  suma  de  los  perímetros 
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de  ambos  estribos.  Al  sustituir  los  valores  co¬ 
rrespondientes,  se  encontró  que  no  se  satisfa¬ 
cía  la  desigualdad  expresada  por  la  ecuación 
8.35,  lo  cual  indica  que  el  tamaño  de  la  sec¬ 
ción  no  es  suficiente  para  resistir  el  momento 
torsionante  aplicado.  Por  esta  razón,  se  propo¬ 
ne  en  el  ejemplo  aumentar  la  sección  a  35  por 
70  cm  y  resolver  de  nuevo  el  problema. 

Al  aumentar  la  sección,  fue  necesario 
revisar  el  peso  propio  y  calcular  de  nuevo 
las  acciones  internas.  Éstas  aumentaron  lige¬ 
ramente  y  los  nuevos  valores  se  muestran 
entre  paréntesis  en  el  mismo  croquis  en  que 
aparecen  los  valores  originales. 

&i  rigor,  hubiese  sido  necesario  volver  a 
revisar  si  el  efecto  de  la  torsión  debía  tomarse 
en  cuenta  con  la  nueva  sección  transversal.  Sin 
embargo,  la  diferencia  era  tan  grande  en  la  pri¬ 
mera  revisión,  que  se  obvió  este  paso,  habida 
cuenta  de  que  el  incremento  en  la  sección 
transversal  era  pequeño  y  no  podía  alterar  mu¬ 
cho  los  resultados  de  la  primera  revisión. 

&  aplicó  de  nuevo  la  ecuación  8.35  para 
verificar  si  el  tamaño  de  la  nueva  sección  era 
suficiente.  Ahora  sí  se  cumplió  la  desigualdad 
de  la  ecuación  8.35  con  un  margen  razonable, 
por  lo  que  se  aceptó  la  sección  propuesta. 

Después  se  calculó  la  resistencia  de  la 
sección  determinada  por  el  acero  transversal 
proporcionado  (ecuación  8.37).  &  supuso 
un  valor  de  8  de  45°;  recuérdese  que  puede 
estar  entre  30"  y  60°,  por  lo  que  cot  6  vale  1 . 
El  valor  de  Aq  se  toma  igual  a  0.85  Aoh,  va¬ 
lor  este  último  ya  calculado  al  aplicar  la 
ecuación  8.35.  En  cuanto  al  valor  de  At,  es 
importante  observar  lo  siguiente.  Los  estri¬ 
bos  verticales  pueden  resistir  parte  de  la 
fuerza  cortante  y  todo  el  momento  torsio¬ 
nante.  Pero  en  este  ejemplo,  la  contribución 
del  concreto.  Va  a  la  resistencia  a  fuerza 
cortante  es  mayor  que  la  fuerza  cortante  en 
la  sección  crítica.  La  primera,  calculada  al 
aplicar  la  ecuación  8.35,  es  de  13,489  kg, 
mientras  que  la  segunda  es  de  9550  kg.  Esto 
significa  que  los  estribos  verticales  no  son 
necesarios  para  resistir  fuerza  cortante  y  pue¬ 


den  usarse  en  su  totalidad  para  resistir  la  tor¬ 
sión.  Por  lo  tanto,  el  valor  de  A  en  la  ecuación 
8.37  es  el  área  de  una  barra  del  No.  3,  0.71 
cm^.  Obsérvese  que  el  cálculo  de  resistencia 
se  hizo  por  separado  para  el  tramo  en  que  la 
separación  de  estribos  es  de  13  cm  y  para 
aquel  en  que  es  de  20  cm. 

Si  Uc  hubiese  sido  menor  que  la  fuerza 
cortante  en  la  sección  crítica,  se  tendría  que 
calcular  el  área  A  requerida  para  tomar  la  di¬ 
ferencia,  con  la  ecuación  7.14,  calcular  el 
área  de  una  rama  del  estribo,  por  ejemplo  la 
mitad  de  Aj,  si  el  estribo  es  de  dos  ramas,  y 
restar  esta  área  de  la  del  estribo  No.  3  (en  el 
ejemplo),  para  tener  el  valor  de  At  que  puede 
contribuir  a  resistir  el  momento  torsionante. 

Ya  habiendo  calculado  la  resistencia  a 
torsión,  se  revisó  si  el  acero  longitudinal  pro¬ 
porcionado  era  suficiente.  &  recordará  que  la 
ecuación  8.38  proporciona  el  valor  mínimo  de 
Ai  para  garantizar  que  el  acero  transversal  al¬ 
cance  su  límite  de  fluencia  antes  de  que  lo  ha¬ 
ga  el  acero  longitudinal.  El  valor  de  8  usado  en 
la  ecuación  8.38  tiene  que  ser  el  mismo  que  el 
empleado  en  la  ecuación  8.37.  Por  lo  tanto,  se 
tomó  también  de  45°.  El  límite  de  fluencia  de 
los  dos  aceros,  transversal  y  longitudinal,  tam¬ 
bién  se  consideró  igual.  Al  acero  total  requeri¬ 
do  por  torsión  en  cada  uno  de  los  dos  tramos 
con  diferente  separación  de  estribos,  se  sumó 
el  requerido  por  flexión.  Este  último  se  calcu¬ 
ló  con  un  brazo  del  par  aproximado  de  0.9  d, 
en  los  extremos,  donde  es  máximo  el  momen¬ 
to  flexionante  negativo,  y  en  el  centro  del  cla¬ 
ro,  donde  es  máximo  el  positivo.  La  suma  del 
acero  longitudinal  requerido  por  torsión  y  por 
flexión  se  comparó  con  el  acero  proporciona¬ 
do.  Obsérvese  que  al  calcular  el  área  del  ace¬ 
ro  proporcionado,  se  incluyeron  las  siete 
barras  No.  4  que  se  usaron  para  armar  los  es¬ 
tribos  y  para  cumplir  el  requisito  de  un  espa- 
ciamiento  máximo  de  30  cm  entre  barras  del 
refuerzo  longitudinal.  En  ambos  casos  el  ace¬ 
ro  proporcionado  fue  suficiente. 

Por  último  se  muestra  en  el  ejemplo  el 
diagrama  de  resistencia  de  diseño  a  torsión 
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y  se  compara  con  el  diagrama  de  momento 
torsionante.  Como  la  estructura  del  ejemplo 
corresponde  al  primer  caso,  o  sea,  que  la  re¬ 
sistencia  a  torsión  es  necesaria  para  el  equi¬ 
librio,  el  diagrama  de  resistencia  debe 
compararse  con  el  diagrama  de  momento 
torsionante  sin  afectar  a  éste  de  ninguna  re¬ 
ducción.  También  se  compara  el  diagrama 
de  resistencia  a  fuerza  cortante  con  el  dia¬ 
grama  de  fuerzas  externas. 

Ejemplo  8.2.  En  este  ejemplo  se  ilustra  la  re¬ 
visión  de  una  viga  de  acuerdo  con  las  NTC-04 
y  con  el  sistema  de  unidades  SI.  &  supone  que 
la  viga  forma  parte  de  una  estructura  más  gran¬ 
de,  no  mostrada  en  el  ejemplo,  de  tal  manera 
que  su  resistencia  a  torsión  no  es  necesaria  pa¬ 
ra  el  equilibrio  de  la  estructura  completa.  Po¬ 


dría  ser,  por  ejemplo,  una  viga  principal  de 
borde  como  la  de  la  figura  8.1  c.  Las  acciones 
sobre  la  viga  quedan  representadas  por  una 
carga  uniformemente  distribuida  de  10  N/mm 
y  por  un  momento  torsionante,  también  uni¬ 
formemente  distribuido  a  lo  largo  de  la  viga, 
de  5000  N-mm/mm.  Nótese  que  las  unidades 
de  este  momento  son  unidades  de  fuerza  por¬ 
que  se  trata  de  un  momento  por  unidad  de 
longitud. 

El  cálculo  de  las  acciones  internas  se 
efectuó  de  la  misma  manera  que  en  el  ejem¬ 
plo  anterior.  Se  muestran  los  diagramas  co¬ 
rrespondientes  con  los  valores  máximos  y 
los  valores  en  las  secciones  críticas  a  cortan¬ 
te  y  a  torsión. 

A  continuación  se  determinó  si  el  momen¬ 
to  torsionante  aplicado  sobrepasa  el  umbral  a 


EJEMPLO  8.2  Revisión  de  una  viga  de  acuerdo  con  las  Normas  Técnic, 
Complementarias  NTC-04.  Sistema  SI. 


CARGAS 


\v,,  -  10  N/mm  (in(  lu  <  pi'-.o  [)ii)piin 

m^,  =  liiiiii  \  mm  mrn  t.-. nenio  lorsion.inlf  por  iimd.ul  de  lfínp,ilii(l 


t'on(  reto  / 
Atol  o,  E  ~ 


252  Resistencia  de  elementos  sujetos  a  torsión 


EJEMPLO  8.2  (continuación) 


Ejemplos  .  253 
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MPLO  8.2  (continuación) 


Lfis  dimensiones  de  la  sección  son  suíiciente<; 


REVISIÓN  DEL  REFUERZO  TRANSVERSAL 


a¡  Por  tensión 


O.a  X  2  X 0.«5  >c  I  ()tí,Ono X  400  V 1 
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EMPLO  8.2  (continuación. 


LiScindo  (",to  valor. 


0. 1 .1 X  1920  -  668  inm  <  I  2  1 9  mni 


c)  Árod  rcqiictida  on  ol  locho  superior 
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partir  del  cual  es  necesario  considerar  los  efec¬ 
tos  de  torsión.  Con  el  Reglamento  ACI  esta  revi¬ 
sión  se  hace  con  la  ecuación  8.33  SI,  y  con  las 
NTC,  con  una  ecuación  equivalente  que  incor¬ 
pora  f*c  y  que  considera  que  para  secciones 
macizas  se  usa  el  área  gruesa  Ag  en  vez  de  Acp. 
Como  en  los  datos  del  problema  no  se  incluyen 
dimensiones  de  la  losa  perpendicular  a  la  viga, 
se  considera  como  área  únicamente  la  sección 
rectangular  sin  ningún  patín.  Esta  consideración 
es  conservadora.  &  obtuvo  que  en  este  caso  sí 
se  deben  tomar  en  cuenta  los  efectos  de  torsión. 

Ya  que  la  resistencia  a  torsión  de  la  viga 
no  es  necesaria  para  el  equilibrio,  según  se 
plantea  en  el  enunciado  del  problema,  es 
posible  reducir  los  momentos  torsionantes 
que  actúan  sobre  la  viga.  Sin  embargo,  el 
momento  reducido  calculado  es  mayor  que 
el  actuante,  por  lo  que  el  diseño  debe  hacer¬ 
se  con  este  último.  Por  esta  razón  se  usó  el 
momento  de  16.25  x  10^  N-mm  que  actúa 
en  la  sección  crítica. 

Después  se  revisó  si  las  dimensiones  de 
la  sección  eran  suficientes  para  el  momento 
torsionante  aplicado.  Esta  revisión  se  hizo  con 
una  ecuación  prácticamente  igual  a  la  8.35 
del  Reglamento  ACI.  Obsérvese  que  se  usó  la 
ecuación  correspondiente  a  secciones  maci¬ 
zas  (raíz  cuadrada  de  la  suma  de  los  cuadra¬ 
dos)  y  que  el  cálculo  de  la  resistencia  a  fuerza 
cortante  del  concreto  se  hizo  con  la  ecuación 


de  las  NTC  que  es  diferente  a  la  del  Regla¬ 
mento  ACI.  El  resultado  de  la  revisión  fue  que 
el  tamaño  de  la  sección  era  suficiente. 

El  cálculo  del  refuerzo  transversal  por 
torsión  indicó  que,  si  se  colocaban  estribos 
a  cada  200  mm,  el  área  de  cada  rama  debía 
ser  por  lo  menos  de  36  mm^.  Como  los  es¬ 
tribos  son  del  No.  4,  el  área  proporcionada 
es  de  1 27  mm^.  Y  ya  que  no  se  requieren  es¬ 
tribos  por  fuerza  cortante,  los  estribos  del 
No.  4  a  cada  200  mm  son  suficientes.  Este 
refuerzo  es  también  mayor  al  refuerzo  trans¬ 
versal  mínimo.  Al  calcular  este  mínimo,  se 
consideró  que  At  es  el  área  de  una  rama  de 
estribo  del  No.  4  y  que  A;,  es  el  área  de  las 
dos  ramas  de  un  estribo  cerrado.  Por  eso  Ay 
+  2  At  son  cuatro  ramas. 

Por  último  se  revisó  el  acero  longitudi¬ 
nal.  El  requerido  por  torsión  se  calculó  con 
una  ecuación  igual  a  la  8.38  del  Reglamen¬ 
to  ACI.  El  requerido  por  flexión  se  calculó  de 
manera  aproximada  con  un  brazo  del  par  in¬ 
terno  de  0.9  d  y  despreciando  el  acero  de 
compresión.  Se  revisó  el  lecho  superior  de 
acero,  que  es  el  más  desfavorable,  sumando 
al  requerido  por  flexión,  la  parte  proporcio¬ 
nal  del  acero  por  torsión  que  se  encuentra 
en  dicho  lecho,  o  sea,  cuatro  barras  de  las 
doce  que  tiene  en  total  la  viga.  El  acero  lon¬ 
gitudinal  proporcionado  también  resultó  su¬ 
ficiente. 
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Ejercicios 


8.1  Calcular  la  resistencia  a  torsión  pura  de  la  si¬ 
guiente  sección  de  concreto  simple.  Supóngase 
una  resistencia  de  concreto  f'c  =  300  kg/cm^. 
Úsese  el  Reglamente  ACI  318-02. 


25  cm 


8.2  Calcular  la  resistencia  a  torsión  pura  de  la  sección 
del  problema  anterier  si  se  le  adicionan  estribos  de 
dos  ramas  del  No.  3  a  cada  1 5  cm.  ¿Cuántas  barras 
longitudinales,  y  de  qué  diámetro,  sería  necesario 
colocar  para  que  pueda  desarrollarse  la  resistencia 
calculada?Supóngase/'c  =  300  kg/cm^,  fy  =  2800 
kg/cm^  y  recubrimientos  de  2  cm  al  centro  de  los 
estribos.  Úsese  el  Reglamento  ACI  318-02. 


8.3  Calcular  la  resistencia  a  torsión  de  la  sección  del 
problema  anterier,  si  se  le  aplica  una  carga  axial 
de  cempresión  de  150  ton  simultáneamente  cen 
el  memento  torsionante. 

8.4  Calcular  el  acero  de  refuerzo  para  el  siguiente 
elemento  de  concreto  reforzado.  Supóngase  que 
el  acero  calculado  para  la  sección  crítica  se  usa 
a  todo  lo  largo  del  elemento.  Usar  las  NTC-04 
del  Reglamento  del  Distrito  Federal. 


800  cm 


CAPÍTULO  9 
Adherencia  y  anclaje 

9.1  Introducción.  19.2  Adherencia  en  an¬ 
claje.  19.3  Adherencia  en  flexión.  19.4  Na¬ 
turaleza  de  la  adherencia.  19.5  Estudios 
experimentales  de  adherencia.  Longitudes 
de  anclaje  o  desarrollo.  /9.6  Normas  para 
longitudes  de  desarrollo.  19.7  Ganchos 
estándar.  19.8  Desarrollo  del  acero  positivo 
en  bs  apoyos  libres  de  vigas  y  en  bs  puntos 
de  inflexión.  19.9  Desarrollo  del  acero 
negativo  en  vigas  empotradas  y  en  vigas 
continuas.  19.10  Empalme  de  barras.  19.1 1 
Corte  y  doblado  de  barras.  19.12  Anclaje 
del  refuerzo  transversal.  19.1  Z  Ejemplos. 


9.1  Introducción 

Bt  elementos  de  concreto  reforzado  es  nece¬ 
sario  que  exista  adherencia  entre  el  concreto 
y  las  barras  de  refuerzo,  de  manera  que  ambos 
materiales  estén  íntimamente  ligados  entre  sí. 
De  no  existir  adherencia,  el  comportamiento 
del  elemento  difiere  del  descrito  en  los  capí¬ 
tulos  anteriores.  En  la  figura  9.1  se  ilustra  la 
diferencia  en  comportamiento  entre  un  ele¬ 
mento  con  refuerzo  adherido  y  otro  en  el  que 
el  refuerzo  se  encuentra  libre  dentro  de  la  ma¬ 
sa  de  concreto.  En  el  primer  caso  (figura9.1a) 
los  esfuerzos  en  el  acero  varían  a  lo  largo  del 
elemento,  ya  que  son  prácticamente  pro¬ 
porcionales  a  la  magnitud  del  momento  fle- 
xionante.  En  cambio,  en  el  segundo  caso  el 
esfuerzo  en  el  acero  es  constante  a  lo  largo 
del  claro,  ya  que,  como  las  barras  están  libres, 
el  elemento  se  comporta  como  un  arco  atiran¬ 
tado  y  no  como  una  viga.  En  este  caso  es  ne¬ 
cesario  anclar  mecánicamente  las  barras  en 
los  extremos  del  elemento  por  medio  de  pla¬ 
cas  u  otros  dispositivos  adecuados. 


&  mencionó  que  en  elementos  con  re¬ 
fuerzo  adherido,  los  esfuerzos  varían  a  lo  lar¬ 
go  de  las  barras  de  refuerzo.  Para  que  pueda 
ocurrir  esta  variación,  es  necesario  que  se  trans¬ 
mitan  esfuerzos  del  refuerzo  al  concreto,  como 
puede  verse  si  se  analiza  un  diagrama  de  cuer¬ 
po  libre  de  un  tramo  de  una  barra.  Por  ejemplo, 
en  la  figura  9.1c  se  muestra  el  diagrama  de 
cuerpo  libre  de  una  porción  de  la  barra  de  la 
figura  9.1a.  La  fuerza  de  tensión  en  el  extremo 
de  la  derecha  es  mayor  que  en  el  extremo  de 
la  izquierda,  porque  ahí  es  mayor  el  momento 
flexionante.  Para  que  la  barra  esté  en  equilibrio, 
deben  existir  fuerzas  distribuidas  en  su  su¬ 
perficie,  que  son  originadas  por  esfuerzos  de 
adherencia,  u,  entre  el  concreto  y  el  acero. 

El  logro  de  un  comportamiento  adecuado 
en  adherencia  es  un  aspecto  importante  del 
dimensionamiento  de  elementos  de  concreto 
reforzado.  Sin  embargo  nuestro  conocimien¬ 
to  del  fenómeno  de  adherencia  es  relativa¬ 
mente  escaso,  especialmente  en  lo  que  se 
refiere  a  la  determinación  de  los  esfuerzos 
internos  y  a  los  mecanismos  de  fallas  por 
adherencia.  Experimentalmente  se  han  en¬ 
contrado  métodos  para  estimar,  en  forma 
aproximada,  los  esfuerzos  de  adherencia  en 
casos  particulares;  pero  estos  métodos  no  to¬ 
man  en  cuentan  todas  las  variables  que  in¬ 
tervienen,  ya  que  sus  efectos  no  han  podido 
ser  cuantificados  en  forma  definitiva. 

Los  esfuerzos  de  adherencia  se  presen¬ 
tan  en  los  elementos  de  concreto  reforzado 
por  dos  causas:  la  necesidad  de  proporcionar 
anclaje  adecuado  para  barras  y  la  variación 
de  fuerzas  en  éstas  debido  a  la  variación  del 
momento  a  lo  largo  del  elemento. 

Estos  dos  aspectos  se  exponen  en  forma 
elemental  en  los  incisos  siguientes.  En  seccio¬ 
nes  posteriores  se  describirá  con  más  detalle 
el  comportamiento  en  adherencia  de  elemen¬ 
tos  de  concreto  reforzado  y  se  describirá  la 
forma  en  que  los  problemas  de  adherencia 
son  tratados  en  los  reglamentos.  &  incluyen 
también  consideraciones  sobre  el  traslape, 
el  anclaje,  el  corte  y  doblado  de  barras,  ya 


262  Adherencia  y  anclaje 


c)  Diagrama  de  un  cuerpo  a 

libre  de  un  tramo  de  barra 
adherida  7^  - 


a 


h>T, 


Figura  9.1  Diferencia  entre  el  comportamiento  de  un  elemento  con  refuerzo  adherido 

y  otro  con  refuerzo  no  adherido. 


que  en  todos  estos  aspectos  interviene  la 
adherencia.  La  aplicación  de  algunas  de  las 
recomendaciones  sobre  estos  aspectos  del 
dimensionamiento  se  ilustra  en  los  ejemplos 
de  la  sección  9.13. 

Las  recomendaciones  sobre  adherencia 
y  anclaje  expuestas  en  este  capítulo  se  refie¬ 
ren  principalmente  a  estructuras  que  no  están 
sujetas  a  sismos.  Los  reglamentos  dan  reglas 
más  conservadoras  cuando  es  necesario  prever 
acciones  sísmicas  significativas.  Tampoco  se 
han  comentado  los  problemas  particulares 
asociados  a  la  adherencia  en  elementos  de 
concreto  ligero,  barras  recubiertas  con  resi¬ 
na  epóxica  y  al  empleo  de  haces  o  paquetes 


de  barras,  temas  que  también  son  tratados 
en  los  diversos  reglamentos. 

9.2  Adherencia  en  anclaje 

Las  barras  de  refuerzo  deben  estar  ancladas 
en  el  concreto  a  ambos  lados  de  la  sección 
donde  se  requieran,  de  manera  que  pueda 
desarrollarse  en  ellas  el  esfuerzo  requerido. 
Considérese,  por  ejemplo,  una  barra  anclada 
en  una  masa  de  concreto,  sujeta  a  una  fuerza 
T  (figura  9.2).  Para  que  se  conserve  el  equili¬ 
brio,  al  actuar  esta  fuerza  deberán  desarrollar¬ 
se  esfuerzos  de  adherencia  en  la  superficie 
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de  la  barra.  La  ley  de  variación  de  estos  esfuer¬ 
zos  a  lo  largo  de  la  barra,  como  se  apreciará 
en  una  sección  posterior,  es  compleja,  pero 
puede  considerarse  un  esfuerzo  uniforme 
promedio,  u,  equivalente  a  la  variación  real 
de  la  adherencia.  Partiendo  de  consideracio¬ 
nes  de  equilibrio  puede  establecerse  la  si¬ 
guiente  expresión; 


sarrollar  el  esfuerzo  de  fluencia  del  acero,  fy, 
puede  calcularse  con  la  expresión 


L,= 


4u^ 


(9.2) 


,  ,  nd^bfs 
un  ^ 


donde 


db  =  diámetro  de  la  barra 
Ldes=  longitud  de  la  barra  que  penetra 
en  el  concreto 

=  esfuerzo  a  desarrollar  en  el  acero 
u  =  esfuerzo  de  adherencia  promedio 

Despejando  u  resulta 


u  =  — — — 


9.3  Adherencia  en  flexión 

Los  esfuerzos  de  adherencia  en  flexión  pue¬ 
den  calcularse  teóricamente  como  se  describe 
a  continuación  con  referencia  a  la  figura  9.3. 
Considérese  una  viga  con  momento  flexio- 
nante  variable  (figura  9.3a)  y  dos  secciones 
a-a  y  b-b  separadas  entre  sí  una  distancia  Ax. 
Las  fuerzas  que  actúan  en  el  elemento  de  viga 
de  longitud  Ax,  si  se  supone  que  el  concreto 
no  resiste  tensiones,  se  muestran  en  el  dia¬ 
grama  de  cuerpo  libre  de  la  figura  9.36.  Las 
fuerzas  de  tensión  en  la  barra  en  las  seccio¬ 
nes  a-a  y  b-b  se  pueden  calcular  con  las 
ecuaciones 


Si  se  conoce  el  esfuerzo  de  adherencia 
último,  g  la  longitud,  Ld,  necesaria  para  de- 


-r  M  .r  A  T 

T= —  y  T+AT= - 

z  z 


Figura  92  Adherencia  en  anclaje. 
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Figura 9.3  Adherencia  en  flexión. 


de  donde 


Despejando  u,  resulta 


(9.3) 


AT 

EOAx 


&  supone  que  el  brazo  de  momentos,  z, 
es  constante.  Pata  que  la  barra  (o  barras)  esté 
en  equilibrio  al  considerarla  como  cuerpo  li¬ 
bre  (figura  9.3c),  como  se  vio  en  la  sección 
9.1,  deberá  existir  una  fuerza  en  la  superficie 
de  contacto  entre  el  concreto  y  el  acero  de 
la  barra  correspondiente  al  esfuerzo  de  ad¬ 
herencia  entre  los  dos  materiales.  A  partir 
del  equilibrio  del  cuerpo  libre  puede  esta¬ 
blecerse  la  siguiente  igualdad 


Sustituyendo  el  valor  de  AT  dado  por  la 
ecuación  9.3  se  obtiene 

AM 

u  = - 

z  •  EO  •  Ax 

y  tomando  límites  cuando  Ax^O 

_  dM  1 
dx  z-EO 


t;  E0-Ax  =  AT  (9.4)  Pero  como  c/M/c/x  =  V 


u  = 


V 

z-EO 


donde  EO  es  la  suma  de  los  perímetros  no¬ 
minales  de  las  barras. 


(9.5) 
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Esta  ecuación  indica  que  si  la  variación 
del  momento  es  alta  (es  decir,  cuando  la 
fuerza  cortante  es  grande)  los  esfuerzos  de 
adherencia  también  serán  altos.  Sin  embargo 
su  validez  es  relativa,  ya  que  la  distribución 
de  esfuerzos  es  más  compleja  de  lo  que  ella 
indica.  Aun  en  porciones  de  una  viga  donde 
el  momento  es  constante  y  por  tanto  la  fuerza 
cortante  es  nula,  de  manera  que  los  esfuerzos 
de  adherencia  de  acuerdo  con  la  ecuación 
9.5  también  serían  nulos,  se  ha  comprobado 
experimentalmente  que  pueden  presentarse 
esfuerzos  de  considerable  magnitud  debido  a 
la  presencia  de  grietas  [9.1].  Considérese,  por 
ejemplo,  un  tramo  de  viga  sujeto  a  un  mo¬ 
mento  constante,  como  el  ilustrado  en  la  figura 
9.4a.  En  la  figura  9Ab  se  muestra  la  variación 
de  esfuerzos  en  el  acero  cuando  existen  grie¬ 
tas.  Estos  esfuerzos  no  son  constantes,  ya  que 
entre  grieta  y  grieta  el  concreto  contribuye  a  re¬ 
sistir  la  fuerza  de  tensión.  Por  tanto,  en  estas 
regiones  el  esfuerzo  en  el  acero  será  menor 
que  en  las  secciones  agrietadas.  El  cambio  de 
esfuerzos  en  el  acero  produce  necesariamen¬ 
te  esfuerzos  de  adherencia.  Del  diagrama  de 
cuerpo  libre  de  la  figura  9.1c  se  deduce  que 
los  esfuerzos  promedio  de  adherencia  pueden 
calcularse  con  la  ecuación 


_  AT 
¿SO  “ ¿SO 


(9.6) 


Si  las  secciones  están  separadas  una 
distancia  dL,  el  esfuerzo  promedio  es: 


dL  SO  “  d¿  ’  SO 


(9.7) 


La  ecuación  (9.7)  indica  que  los  esfuerzos 
de  adherencia  son  proporcionales  a  la  pen¬ 
diente  del  diagrama  de  esfuerzos  en  el  acero 
(figura  9.46),  ya  que  dicha  pendiente  es  igual 
a  dfg/dL.  Por  consiguiente,  en  las  secciones 
que  coinciden  con  grietas  y  en  la  sección 


(a) 


Figura  9.4  Distribución  de  esfuerzos  en  una 
viga  con  momento  flexionante  constante  [9.2]. 

central  entre  grietas,  los  esfuerzos  de  adheren¬ 
cia  son  nulos,  ya  que  la  tangente  al  diagra¬ 
ma  es  horizontal,  mientras  que  muy  cerca  de 
las  grietas  los  esfuerzos  son  elevados,  por¬ 
que  los  esfuerzos  en  el  acero  cambian  rápi¬ 
damente  y,  por  tanto,  dfg/dL  tiene  un  valor 
alto.  La  posible  distribución  de  esfuerzos  de 
adherencia  se  muestra  cualitativamente  en 
la  figura  9.4c.  De  la  grieta  de  la  izquierda  a  la 
sección  situada  al  centro  de  la  distancia  en¬ 
tre  las  dos  grietas,  los  esfuerzos  en  el  acero 
disminuyen,  lo  que  produce  esfuerzos  de 
adherencia  cuyo  sentido  es  de  izquierda  a 
derecha.  De  la  sección  central  a  la  grieta  de 
la  derecha,  los  esfuerzos  en  al  acero  aumen¬ 
tan  y  los  esfuerzos  de  adherencia  cambian 
de  sentido.  Convencionalmente  se  ha  asig¬ 
nado  a  los  primeros,  signo  negativo,  y  a  los 
segundos,  signo  positivo. 

Se  han  propuesto  algunas  ecuaciones 
para  representar  la  distribución  de  esfuerzos  de 
adherencia  indicada  en  la  figura  9.4c.  Los 
planteamientos  teóricos  conducen  a  ecua- 
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ciones  diferenciales  en  las  que  intervienen 
constantes  que  deben  ser  determinadas  ex¬ 
perimentalmente.  Como  se  dispone  de  po¬ 
cos  datos  experimentales,  estas  ecuaciones 
no  han  sido  incorporadas  a  los  reglamentos 
de  construcción.  &  puede  consultar  al  res¬ 
pecto  la  referencia  9.25 

En  las  porciones  de  viga  con  momento 
variable,  la  situación  es  aún  más  compleja 
puesto  que  los  esfuerzos  debidos  a  agrieta¬ 
miento  se  sobreponen  a  los  indicados  por  la 
ecuación  (9.5). 

9.4  Naturaleza  de  la  adherencia 

La  adherencia  o  resistencia  al  deslizamiento 
tiene  su  origen  en  los  fenómenos  siguientes: 

a)  Adhesión  de  naturaleza  química  en¬ 
tre  el  acero  y  el  concreto. 

b)  Fricción  entre  la  barra  y  el  concreto, 
que  se  desarrolla  al  tender  a  deslizar 
la  primera. 

c)  Apoyo  directo  de  las  corrugaciones 
de  las  barras  sobre  el  concreto  que 
las  rodea. 

En  barras  lisas  sólo  existen  las  dos  pri¬ 
meras  contribuciones.  Como  su  aportación  a 
la  resistenciaal  deslizamiento  es  mucho  menor 
que  la  debida  al  apoyo  de  las  corrugaciones 
sobre  el  concreto,  la  adherencia  con  frecuen¬ 
cia  era  un  factor  crítico  en  el  diseño  cuando 


las  barras  lisas  eran  de  uso  común.  Por  ello 
era  importante  contar  con  anclajes  adecuados 
en  los  extremos  de  las  vigas  para  lograr  un 
comportamiento  como  arco  atirantado  seme¬ 
jante  al  ilustrado  en  la  figura  9.1  b,  en  caso  de 
falla  de  adherencia.  La  introducción  de  las  ba¬ 
rras  corrugadas  ha  aliviado  considerablemente 
los  problemas  de  adherencia.  Además,  el  mejor 
comportamiento  en  adherencia  de  estas  ba¬ 
rras  ha  hecho  menos  crítico  el  anclaje  en  los 
extremos  que  con  las  barras  lisas  y  ha  dis¬ 
minuido  los  agrietamientos  y  deformaciones 
con  respecto  a  los  usuales  en  éstas. 

No  obstante  estas  mejoras,  la  adherencia 
sigue  siendo  un  aspecto  importante  a  consi¬ 
derar  en  el  dimensionamiento  de  estructu¬ 
ras  de  concreto,  sobre  todo  en  el  caso  de 
barras  con  esfuerzos  de  fluencia  de  6000 
kg/cm^  o  aun  mayores,  cuyo  uso  es  común 
en  muchos  países. 

Aunque  en  las  barras  corrugadas  la  adhe¬ 
sión  y  la  fricción  también  contribuyen  a  la 
adherencia,  la  aportación  más  importante 
corresponde  a  las  corrugaciones.  Es  más,  la 
adhesión  se  rompe  al  ocurrir  pequeños  des¬ 
lizamientos  de  las  barras  dentro  del  concre¬ 
to  antes  de  que  las  corrugaciones  se  apoyen 
contra  el  concreto. 

En  la  figura  9.5  se  muestra  en  forma 
simplista  el  mecanismo  mediante  el  cual  se 
transmiten  fuerzas  entre  el  concreto  y  las 
barras,  cuando  éstas  tienen  corrugaciones. 
Las  componentes  normales  a  las  barras  de  las 
fuerzas  (figura  9.5c),  originan  tensiones  que 


a)  Sobre  la  barra 


mmmm 

■  11  mi  1 

^ 

b)  Sobre  el  oonoreto 

c)  Componentes  sobre  el  oonoreto 

Figura  9.5  Fuerzas  entre  barras  y  concreto  (según  referencia  9. 1 1 ). 
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Figura  9.6  Diferentes  configuraciones  de  agrietamiento  longitudinal  (según  referencia  9.2). 


tienden  a  producir  agrietamientos  longitudi¬ 
nales  con  configuraciones  semejantes  a  las 
ilustradas  en  la  figura  9.6.  Las  fallas  de  adhe¬ 
rencia  en  barras  corrugadas  suelen  ocurrir 
cuando  estos  agrietamientos  longitudinales 
alcanzan  una  magnitud  tal  que  permiten  el 
deslizamiento  de  las  barras.  En  general,  como 
se  apreciará  posteriormente,  la  resistencia 
en  adherencia  es  directamente  proporcional 
a  la  resistencia  en  tensión  del  concreto,  que,  a 
su  vez,  depende  de  v7^,  e  inversamente 
proporcional  al  diámetro  de  las  barras. 

Orangun  et  al.  [9.7],  han  explicado  el 
fenómeno  de  agrietamiento  por  adherencia, 
suponiendo  que  se  crea  una  condición  de 
esfuerzos  semejantes  a  la  que  existiría  en  un 
cilindro  de  concreto  que  rodeara  a  cada  ba¬ 
rra  al  actuar  sobre  él  las  componentes  radia¬ 
les  .normales  a  las  barras  mostradas  en  la 
figura  9.5c,  El  diámetro  interior  del  cilindro 
a  considerar  sería  igual  al  diámetro  de  la  ba¬ 
rra,  db,  y  su  espesor,  C,  igual  al  menor  de  los 
siguientes  valores:  el  recubrimiento  libre 
respecto  a  la  cara  inferior  (Q)  o  la  mitad  de 
la  distancia  libre  a  la  barra  contigua  (Q)  (fi¬ 
gura  9.7).  La  resistencia  al  agrietamiento  de¬ 
pende  de  la  resistencia  a  tensión  de  este 
cilindro.  Si  C;  <  Q,  se  presenta  un  agrieta¬ 
miento  como  el  de  la  figura  9.6c,  Si  Cj  >  Q, 
inicialmente  se  originan  grietas  verticales  en 


el  recubrimiento  inferior  (figuras  9.6a  y  9.6b). 
Si  Q  es  sólo  ligeramente  mayor  que  C¿„  el 
agrietamiento  secundario  se  presentará  en 
el  plano  de  las  barras,  prolongándose  hasta 
las  caras  laterales  exteriores.  Si  Q  es  consi¬ 
derablemente  mayor  que  Q,  el  agrietamiento 
secundario  tendrá  una  configuración  en  cuña 
como  la  de  la  figura  9.6b. 

Más  recientemente,  Kemp  y  su  grupo 
[9.26]  han  utilizado  este  mismo  modelo  para 
desarrollar  ecuaciones  que  permiten  deter¬ 
minar  la  resistencia  por  adherencia  tomando 
en  cuenta  los  principales  factores  que  inter¬ 
vienen  en  el  fenómeno. 

Como  se  mencionó  anteriormente,  el 
problema  de  adherencia,  por  su  compleji¬ 
dad,  ya  que  está  interrelacionado  con  la  fuer¬ 
za  cortante  y  el  momento,  ha  sido  estudiado 
sólo  para  casos  particulares;  no  se  dispone 
de  una  teoría  general  aplicable  en  todas  las 
situaciones.  Por  ello  el  comportamiento  de 
elementos  que  fallan  por  adherencia  tiene 
que  ser  analizado  también  para  casos  par¬ 
ticulares.  En  la  sección  siguiente  se  descri¬ 
ben  algunos  de  los  estudios  experimentales 
que  han  servido  de  base  para  la  formulación 
de  recomendaciones  de  dimensionamiento. 
Estos  estudios  pueden  clasificarse  en  dos  gru¬ 
pos:  los  basados  en  ensayes  de  extracción  y 
los  que  recurren  al  ensaye  de  vigas. 
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Figura  9.7  Hipótesis  dei  ciiindro  de  concreto  para  faiia  por  agrietamiento  longitudinal 

(según  referencia  9.7). 


9.5  Estudios  experimentales  de 
adherencia.  Longitudes 
de  anclaje  o  desarrollo 

9.5.1  Ensayes  de  extracción 

El  espécimen  en  que  se  efectúa  este  tipo  de 
ensaye  consiste  en  una  barra  ahogada  en  un 
cilindro  o  prisma  de  concreto,  con  uno  de  sus 
extremos  sobresaliendo  del  concreto  (figura 
9.8).  El  ensáyese  realiza  aplicando  una  fuerza 
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Figura  9.8  Ensaye  de  extracción. 


de  tensión  al  extremo  libre  de  la  barra,  o  sea, 
tratando  de  extraer  la  barra  de  la  masa  de  con¬ 
creto.  El  caso  que  se  representa  con  este  tipo 
de  ensaye  es  el  ilustrado  en  la  figura  9.2. 

El  ensaye  de  extracción  da  una  idea  cla¬ 
ra  del  concepto  de  anclaje:  la  longitud  en  que 
está  ahogada  la  barra,  es  su  longitud  de  an¬ 
claje.  En  el  extremo  cargado  de  la  barra  exis¬ 
ten  esfuerzos  de  tensión  {fs  =  T/As),  mientras 
que  el  otro  extremo  de  la  barra  está  libre  de 
esfuerzos.  Por  lo  tanto,  los  esfuerzos  en  la 
barra  cambian  desde  fs  hasta  cero  a  lo  largo 
de  la  longitud  de  anclaje.  Obviamente,  mien¬ 
tras  mayor  sea  la  longitud  de  anclaje,  mayor 
será  la  fuerza  T  necesaria  para  extraer  la  ba¬ 
rra  y  mayor  será  el  esfuerzo  fs  que  puede  al¬ 
canzarse  en  el  extremo  cargado. 

La  longitud  de  anclaje  recibe  también 
el  nombre  de  longitud  de  desarrollo,  es  de¬ 
cir,  la  longitud  de  una  barra  requerida  para 
desarrollar  por  adherencia  un  determinado 
esfuerzo  en  el  acero.  Ambos  términos  suelen 
emplearse  indistintamente. 

El  comportamiento  y  el  tipo  de  falla  en 
ensayes  de  extracción  dependen  principal¬ 
mente  del  tipo  de  barra  ensayada.  A  continua¬ 
ción  se  analizan  por  separado  los  ensayes 
con  barras  lisas  y  con  barras  corrugadas,  y  se 
describe  brevemente  la  distribución  de  es- 
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fuerzos  a  lo  largo  de  las  barras  en  varias  eta¬ 
pas  de  carga. 

BARRAS  LISAS 

Debido  a  que  en  un  ensaye  de  extracción  la 
barra  está  sujeta  a  esfuerzos  de  tensión  mien¬ 
tras  que  el  concreto  está  sujeto  a  esfuerzos 
de  compresión,  ocurre  necesariamente  un  des¬ 
lizamiento  entre  los  dos  materiales.  Cuando 
el  esfuerzo  en  la  barra  es  bajo,  del  orden  de 
150  a  200  kg/cm^,  este  deslizamiento  se  lo¬ 
caliza  en  una  longitud  pequeña  cerca  del  ex¬ 
tremo  cargado  de  la  barra.  En  esta  longitud  se 
rompe  la  adhesión  entre  la  barra  y  el  concre¬ 
to.  Inmediatamente  junto  a  la  zona  donde  se 
ha  registrado  el  deslizamiento,  existen  es¬ 
fuerzos  elevados  de  adherencia,  producidos 
principalmente  por  adhesión  (figura  9.9a).  En 
la  zona  contigua  a  la  de  esfuerzos  elevados, 
los  esfuerzos  de  adherencia  son  pequeños, 
ya  que  la  mayor  parte  de  la  fuerza  de  tensión 
se  ha  transmitido  al  concreto  y  la  barra  tiene 
esfuerzos  de  tensión  muy  pequeños. 

Al  aumentar  los  esfuerzos  de  tensión  en 
la  barra,  aumenta  la  longitud  de  la  zona  que 
sufre  deslizamiento  y  en  la  cual  se  rompe  la 
adhesión.  La  fricción  desempeña  un  papel 
más  importante  y  el  estado  de  esfuerzos  de 
adherencia  es  el  mostrado  cualitativamente 
en  la  figura  9.9b.  Cerca  de  la  falla,  el  desli- 


T 


Egura  9.9  Distribución  aproximada  de  esfuerzos 
en  un  ensaye  de  extracción  con  barra  iisa. 


zamiento  de  la  barra  se  extiende  en  casi  toda 
la  longitud  de  desarrollo.  El  estado  de  esfuer¬ 
zos  de  adherencia  en  esta  etapa  se  muestra 
cualitativamente  en  la  figura  9.9c;  el  esfuer¬ 
zo  máximo  se  localiza  cerca  del  extremo 
descargado  [9.1]. 

La  distribución  de  esfuerzos  de  adheren¬ 
cia,  como  se  ve  en  la  figura  9.9,  no  es  uniforme 
en  ninguna  etapa  de  carga.  Puede  calcularse 
un  esfuerzo  promedio  uniforme  dividiendo 
la  fuerza  de  extracción,  T,  entre  la  superficie 
de  la  barra  en  contacto  con  el  concreto.  Esta 
superficie  es  igual  al  producto  de  la  longitud 
de  desarrollo,  íc/es/  Por  el  perímetro  de  la 

7t 

barra.  Teniendo  en  cuenta  que  T  =  ^  y 

que  el  perímetro,  CO,  es  igual  a  'Zndt,,  el 
esfuerzo  promedio  viene  dado  por 

T  _  fs^b 

= - ~~r~  (9-1) 

'  0  .Les  4  ^des 


como  se  vio  en  la  sección  9.2. 

La  diferencia  entre  el  esfuerzo  prome¬ 
dio  y  el  esfuerzo  máximo  depende  de  la 
etapa  de  carga  y  de  la  longitud  de  desarro¬ 
llo.  En  las  primeras  etapas  de  carga  la  di¬ 
ferencia  es  mayor,  porque  la  zona  con 
esfuerzos  pequeños  es  mayor  en  relación 
con  la  longitud  de  desarrollo,  como  puede 
verse  comparando  las  figuras  9.9a  y  9.9c.  La 
diferencia  también  es  mayor  mientras  mayor 
sea  la  longitud  de  anclaje,  porque  la  zona 
alejada  del  extremo  cargado,  en  la  cual  los 
esfuerzos  son  pequeños,  es  de  mayor  longi¬ 
tud,  como  se  observa  en  las  figuras  9.10a  y 
9.10b. 

La  falla  en  un  espécimen  de  este  tipo 
puede  ocurrir  de  dos  maneras.  Si  la  barra  tie¬ 
ne  una  superficie  muy  lisa,  como  la  de  las 
trabajadas  en  frío,  sale  de  la  masa  de  con¬ 
creto  dejando  un  agujero  liso.  Si  la  superficie 
es  rugosa,  como  la  de  las  barras  laminadas  en 
caliente,  la  fricción  es  mayor  y  la  falla  ocurre 
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Figura  9.10  Efecto  de  la  longitud  del 
espécimen  de  ensaye  en  la  distribución 
de  esfuerzos  de  adherencia. 

por  rotura  del  elemento  de  concreto,  como 
en  el  caso  de  barras  corrugadas  que  se  des¬ 
cribe  en  la  siguiente  sección.  La  contracción 
del  concreto  también  contribuye  a  aumentar 
la  fricción  y  a  que  ocurra  el  segundo  tipo  de 
falla  [9.2]. 

BARRAS  CORRUGADAS 

En  este  caso,  al  deslizar  la  barra  dentro  de  la 
masa  de  concreto  y  romperse  la  adhesión 
entre  los  dos  materiales,  las  corrugaciones 
reaccionan  contra  el  concreto.  Como  se  vio 
en  la  sección  anterior,  la  fricción  y  la  adhe¬ 
sión  desempeñan  un  papel  menos  importante 
que  el  caso  de  barras  lisas.  En  la  figura  9.11 
se  muestran  distribuciones  idealizadas  de  es¬ 
fuerzos  de  adherencia  a  lo  largo  de  las  barras 
para  dos  etapas  de  carga;  la  figura  9.1 1a  co¬ 
rresponde  a  esfuerzos  bajos  y  la  figura  9.1  Ib 
a  esfuerzos  elevados. 

La  falla  en  este  tipo  de  espécimen  ocurre 
al  partirse  longitudinalmente  la  masa  de  con¬ 
creto  en  dos  o  tres  segmentos  (figura  9.12a). 
También  se  ha  observado  en  algunos  casos, 
especialmente  en  especímenes  de  concreto  li¬ 
gero,  que  la  falla  ocurre  por  cortante  en  una 
superficie  cilindrica,  al  desprenderse  la  zona 
de  concreto  que  rodea  a  la  barra  (figura 9. 126). 
La  clase  de  concreto,  el  recubrimiento  y  el 
diámetro  de  la  varilla,  son  los  parámetros  que 


Figura  9.11  Distribución  aproximada  de 
esfuerzos  en  un  ensaye  de  extracción  con 
barra  corrugada. 

más  influyen  en  el  tipo  de  falla.  Si  el  recubri¬ 
miento  es  muy  grande  y  la  varilla  es  peque¬ 
ña,  ocurre  el  segundo  tipo  de  falla  [9.2]. 

Se  han  efectuado  algunos  ensayes  de 
extracción  en  prismas  sujetos  a  cargas  nor¬ 
males  a  la  dirección  de  la  barra.  Estas  cargas 
aumentan  la  fricción  entre  la  barra  y  el  con¬ 
creto,  así  como  la  reacción  del  concreto 
contra  las  corrugaciones.  Por  lo  tanto,  para 
una  longitud  de  desarrollo  dada,  puede  apli¬ 
carse  mayor  fuerza  de  tensión  en  la  barra 
que  en  el  caso  de  especímenes  sin  cargas 
normales.  Estas  cargas  evitan  la  formación 
de  las  grietas  mostradas  en  la  figura  9.1 2a  y 


(a)  (b) 


Figura  9.12  Dos  tipos  de  faiia  en  especímenes 
de  extracción  con  barras  corrugadas. 
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la  falla  ocurre  por  pulverización  del  concre¬ 
to  que  rodea  a  las  barras  debido  a  la  acción 
de  las  corrugaciones  [9.12],  Un  efecto  seme¬ 
jante  puede  lograrse  con  el  empleo  de  refuer¬ 
zo  helicoidal. 

Al  igual  que  en  el  caso  de  barras  lisas, 
puede  calcularse  el  esfuerzo  promedio  de 
adherencia  en  la  longitud  de  desarrollo  por 
medio  de  la  ecuación  9.1.  La  diferencia  en¬ 
tre  el  esfuerzo  promedio  y  el  esfuerzo  máxi¬ 
mo  depende  también  de  la  etapa  de  carga  y 
de  la  longitud  del  espécimen  de  ensaye. 

El  ensaye  de  extracción  permite  determi¬ 
nar  la  longitud  de  desarrollo  de  barras  ahoga¬ 
das  en  una  masa  de  concreto  y  da  una  idea  de 
los  esfuerzos  de  adherencia  en  una  viga. 

B  útil  también  como  medio  para  com¬ 
parar  la  efectividad  de  distintos  tipos  de 
corrugaciones.  Sin  embargo  no  reproduce 
adecuadamente  el  comportamiento  en  adhe¬ 
rencia  de  vigas  de  concreto.  Esto  se  debe  prin¬ 
cipalmente  a  que  en  ensayes  de  extracción  la 
masa  de  concreto  se  encuentra  sujeta  a  es¬ 
fuerzos  de  compresión,  mientras  que  en  las 
vigas,  el  concreto  tiene  esfuerzos  y  grietas  de 
tensión  debidas  a  la  flexión  y  a  la  fuerza  cor¬ 
tante,  que  producen  un  efecto  desfavorable, 
como  pudo  apreciarse  en  las  secciones  9.3  y 
9.4.  Por  ello  las  recomendaciones  sobre  adhe¬ 
rencia  de  los  reglamentos  recientes  suelen  ba¬ 
sarse  en  ensayes  de  vigas  como  los  que  se 
describen  en  la  siguiente  sección. 

9,5,2  Ensayes  de  vigas 

Los  ensayes  de  adherencia  en  vigas  libre¬ 
mente  apoyadas,  tienen  el  inconveniente  de 
que  la  reacción  del  apoyo  restringe  el  agrie¬ 
tamiento  longitudinal  del  concreto,  por  lo  que 
se  sobreestima  la  resistencia  en  adherencia. 
Pata  evitar  esto,  se  han  ideado  tres  tipos  es¬ 
peciales  de  especímenes,  uno  en  la  Univer¬ 
sidad  de  Texas  [9.13],  otro  en  el  National 
Bureau  of  Standards  de  los  Estados  Unidos  de 
América  [9.14]  y  otro  en  la  Universidad  de 
West  Virginia  [9.26]. 


il 


Punto  de 


F^iira  9.1  3  Espécimen  de  ensaye  usado 
en  la  Universidad  de  Texas. 

El  espécimen  de  ensaye  usado  en  la 
Universidad  de  Texas  se  muestra  en  la  figura 
9.1  3.  Consiste  en  una  viga  con  un  extremo 
en  voladizo  y  con  cargas  concentradas  que 
le  producen  el  diagrama  de  momento  flexio- 
nante  mostrado  en  la  misma  figura.  Una  de 
las  barras  de  refuerzo  negativo  se  prolonga 
desde  la  sección  donde  se  interrumpe  el  res¬ 
to  del  refuerzo  negativo  hasta  el  punto  de  in¬ 
flexión.  La  longitud  correspondiente  es  la 
longitud  de  desarrollo  Ljes-  En  el  punto  de 
inflexión,  la  barra  tiene  un  esfuerzo  nulo,  por 
ser  nulo  el  momento  flexionante,  mientras  que 
en  la  sección  donde  se  interrumpe  el  resto 
del  refuerzo  negativo,  la  barra  tiene  un  es¬ 
fuerzo  fs-  Por  lo  tanto,  el  esfuerzo  en  la  barra 
se  desarrolla  de  cero  a  J,er\  la  longitud  ¿jes- 

El  espécimen  de  ensaye  usado  en  el  Na¬ 
tional  Bureau  of  Standards  se  muestra  en  la 
figura  9.1  4.  El  efecto  de  los  esfuerzos  de  apo¬ 
yo  sobre  el  agrietamiento  longitudinal  se 
evita  colocando  los  apoyos  alejados  de  la 
barra  ensayada.  En  este  espécimen,  la  longi¬ 
tud  de  desarrollo  es  la  distancia  desde  los 


2 72  Adherencia  y  anclaje 


Figura  9.14  Espécimen  de  ensaye  usado  en  el 
National  Bureau  of  Standards. 

apoyos  (momento  nulo)  hasta  la  sección  de 
aplicación  de  la  carga  (momento  máximo).  La 
falla  por  adherencia  en  ensayes  de  vigas 
ocurre  por  deslizamiento  excesivo  de  la  ba¬ 
rra  dentro  de  la  masa  de  concreto,  sin  incre¬ 
mento  apreciable  de  la  carga  aplicada,  en  la 
forma  descrita  en  la  sección  9.4.  En  la  figu¬ 
ra  9.1  5  se  muestra  un  estado  de  agrietamien¬ 
to  típico  propio  de  fallas  por  adherencia  en 
ensayes  de  vigas. 

En  la  Universidad  de  West  Virginia  han 
utilizado  el  espécimen  mostrado  en  la  figura 
9.1  6  para  un  programada  investigación  muy 
amplio  sobre  el  fenómeno  de  la  adherencia 
[9.26].  Este  espécimen  permite  combinar 
una  fuerza  de  extracción  directa,  que  es  la 
aplicada  con  el  gato  mostrado  en  la  parte 
derecha  de  la  figura,  con  un  gradiente  de  es¬ 
fuerzos  producidos  por  el  par  que  forman 


las  dos  fuerzas  verticales.  Además  permite 
introducir  el  efecto  de  fuerzas  de  dovela  so¬ 
bre  las  barras;  este  efecto  es  el  que  se  produ¬ 
ce  donde  las  grietas  inclinadas  de  tensión 
diagonal  intersectan  a  las  barras  de  refuerzo 
longitudinales. 

Si  se  tienen  en  cuenta  los  altos  esfuerzos 
de  adherencia  que  pueden  presentarse  en  la 
vecindad  de  las  grietas  de  flexión  y  de  tensión 
diagonal  (figura  9.4),  resulta  evidente  que  pue¬ 
den  presentarse  fallas  locales  por  adherencia 
bajo  cargas  muy  inferiores  a  las  que  produ¬ 
cen  la  falla.  Estas  pequeñas  fallas  se  reflejan 
en  un  incremento  del  ancho  de  las  grietas  de 
flexión  y  tensión,  así  como  de  la  deflexión. 
Sin  embargo,  no  afectan  la  capacidad  de 
carga  de  la  viga  mientras  no  se  extiendan  en 
toda  la  longitud  de  las  barras,  provocando 
su  deslizamiento. 

Pueden  calcularse  esfuerzos  promedio 
de  adherencia  a  partir  de  ensayes  de  vigas,  di¬ 
vidiendo  la  diferencia  de  fuerzas  de  tensión 
en  los  dos  extremos  de  la  longitud  de  desarro¬ 
llo  entre  el  área  de  la  barra  en  contacto  con  el 
concreto.  Tanto  en  el  espécimen  de  la  figura 
9.1 3  como  en  el  de  la  figura  9.1 4,  la  fuerza  de 
tensión  es  nula  en  un  extremo  de  la  longitud 
de  desarrollo,  porque  el  momento  flexionante 
es  nulo  en  ese  extremo.  Por  consiguiente,  si¬ 
guiendo  un  razonamiento  semejante  al  aplica¬ 
do  para  las  pruebas  de  extracción,  el  esfuerzo 
promedio  de  adherencia  puede  calcularse 
con  la  ecuación 


T  ^  fsdb 

1.0 -L^es  ‘^^des 


(9.7) 
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Figura  9.15  Viga  típica  después  del  ensaye  (según  referencia  9.14). 
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Figura  9.16  Espécimen  de  ensaye  usado  en  la  Universidad  de  West  Virginia  (referencia  9.26). 


La  fuerza  T  en  la  sección  correspondiente 
al  otro  extremo  de  la  longitud  de  desarrollo, 
puede  calcularse  dividiendo  el  momento  fle- 
xionante  en  dicha  sección  entre  el  brazo  del 
par,  z,  formado  por  las  fuerzas  de  tensión  y 
compresión.  En  el  caso  del  espécimen  de  la  fi¬ 
gura  9.1 6,  se  debe  sumar  la  fuerza  de  tensión 
horizontal  aplicada  directamente.  Por  lo  tanto. 


El  brazo  del  par,  z,  puede  suponerse  de 
0.85c/  a  0.95c/,  aproximadamente.  Sustituyen¬ 
do  M  por  el  momento  flexionante  máximo 
que  resiste  el  espécimen  de  ensaye,  se  obtie¬ 
ne  un  valor  de  u  que  representa  el  esfuerzo 
promedio  de  adherencia  para  las  condicio¬ 
nes  del  ensaye.  En  realidad,  la  intensidad  del 
esfuerzo  de  adherencia  varía  a  lo  largo  de  la 
barra,  dependiendo  de  la  distribución  de  las 
grietas,  de  la  distancia  a  la  sección  donde  el 
esfuerzo  de  tensión  en  la  barra  es  máximo  y 
de  otros  factores. 

Los  valores  últimos  de  los  esfuerzos  de 
adherencia,  g  se  pueden  determinar  a  partir 


de  ensayes  de  vigas  como  las  de  las  figuras 
9.1 3  y  9.14  variando  la  longitud  de  desarrollo. 
Leles-  Los  valores  de  g  serán  los  correspon¬ 
dientes  a  la  longitud  para  la  cual  se  produce 
el  deslizamiento  de  la  barra  y  se  pueden  calcu¬ 
lar  con  las  ecuaciones  9.1  y  9.8.  Los  resulta¬ 
dos  de  los  ensayes  descritos  anteriormente 
indican  que,  de  una  manera  aproximada,  es¬ 
tos  esfuerzos  pueden  expresarse  como  sigue 

(9.9) 

“  du 

En  esta  ecuación,  k  es  una  constante  que 
depende  de  diversos  factores  que  se  comen¬ 
tan  más  adelante.  Los  valores  de  k  que  se 
han  propuesto  en  algunos  reglamentos  en 
que  la  adherencia  se  trataba  fijando  valores 
admisibles  para  los  esfuerzos  de  adherencia, 
son  del  orden  de  seis,  suponiendo  que  f,  se 
expresara  en  kg/cm^  y  dt,  en  cm  (del  orden 
de  19  si  f’c  se  expresa  en  MPa  y  dt,  en  mm). 
Así,  para  un  concreto  con  f'c  de  200  kg/cm^ 
y  barras  del  No.  8,  resulta  un  esfuerzo  de  33 
kg/cm^. 
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Con  el  espécimen  de  ensaye  de  la  figu¬ 
ra  9.16,  los  valores  de  p  se  obtienen  di¬ 
rectamente  dividiendo  la  fuerza  total  T  en 
el  momento  de  la  falla  entre  la  longitud  de 
desarrollo  que  tiene  un  valor  constante  en 
estos  ensayes.  En  el  programa  de  investiga¬ 
ción  de  la  Universidad  de  West  Virginia  se  ha 
estudiado  el  efecto  del  diámetro  de  las  ba¬ 
rras  longitudinales,  de  la  separación  entre 
barras  paralelas,  del  recubrimiento  de  las  ba¬ 
rras,  de  la  presenciada  estribos  transversales 
y  del  efecto  de  fuerzas  de  dovela.  A  partir  de 
numerosos  ensayes  y  de  la  utilización  de  un 
mecanismo  de  falla  como  el  mostrado  en  la 
figura  9.7,  se  ha  propuesto  una  ecuación 
que  toma  en  cuenta  todos  estos  parámetros. 
Para  fines  prácticos,  se  ha  propuesto  una 
ecuación  simplificada  que  considera  única¬ 
mente  el  espesor,  Q  del  cilindro  hueco  de 
falla  de  la  figura  9.7,  el  diámetro  de  la  barra, 
db,  la  resistencia  del  concreto,  f'o  el  área  de 
los  estribos  transversales,  Agv,  y  su  esfuerzo 
de  fluencia,  fy,  y  la  separación  de  estribos 
transversales,  s.  Esta  ecuación  es 


u 


U 


16-1-0.7 


f'^+0.2 


(9.10) 


o  en  sistema  SI 


u„=1.6-h0 


.22(1)  #7.0^ 


(9.10  SI) 


En  forma  semejante  a  lo  expuesto  en  la 
sección  9.2,  conocidos  los  valores  de  q 
es  posible  determinar  la  longitud  necesaria 
para  desarrollar  un  esfuerzo  dado  en  el  ace¬ 
ro  Denominando  L^es  a  esta  longitud,  ha¬ 
ciendo  u  =  g  y  despejando  de  la  ecuación 
9.1  se  obtiene 


I  =Mb 
4u 


(9.11) 


Sustituyendo  en  esta  expresión  el  valor 
de  q  dado  por  la  ecuación  9.9  y  tomando 
fs  =  fy,  la  longitud  de  desarrollo,  L^,  requeri¬ 
da  para  desarrollar  la  capacidad  máxima  de 
una  barra,  estará  dada  por 

i 

db 

Teniendo  en  cuenta  que  =  t  la 
longitud  de  desarrollo  puede  también  expre¬ 
sarse  como  sigue: 


I  _ 


(9.13) 


Una  expresión  semejante  puede  obtener¬ 
se  sustituyendo  en  la  ecuación  9.1 1  el  valor 
de  g  dado  por  la  ecuación  9.1  0. 

Se  aprecia  que  en  una  viga  como  la  de 
la  figura  9.1  7  no  habrá  falla  por  adherencia 
siempre  que  la  longitud  L  sea  mayor  que  el 
valor  de  dado  por  la  ecuación  9.1  3.  Si  se 
cumple  esto  se  dispondrá  de  una  seguridad 
adecuada  contra  la  falla  por  adherencia,  in¬ 
dependientemente  de  que  la  ecuación  9.5 
indique  esfuerzos  altos  o  que  los  esfuerzos 
locales  por  agrietamiento  sean  importantes. 
En  otras  palabras,  debe  proporcionarse  una 
longitud  de  anclaje  o  desarrollo  adecuada  a 
cada  lado  de  todas  las  secciones  donde  se 
presenten  esfuerzos  máximos  en  el  acero.  En 
general  son  secciones  críticas  las  de  momen¬ 
tos  máximos  y  aquellas  donde  se  corta  o  do¬ 
bla  el  acero  de  refuerzo.  Cuando  no  se 
disponga  de  suficiente  espacio  para  alojar  la 
longitud  de  desarrollo  requerida,  es  necesa¬ 
rio  prever  anclajes  consistentes  en  ganchos 
u  otros  dispositivos  apropiados. 

La  ecuación  9.12  indica  que  las  longitu¬ 
des  de  anclaje  o  desarrollo  son  directamente 
proporcionales  al  cuadrado  del  diámetro  de  la 
barra.  Por  tanto,  resulta  evidente  que  cuando 
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Condición  para  evitar  falla 
por  adherencia;  L> 


Figura  9.1  7  Longitud  de  desarrollo  en  una  viga. 


la  longitud  disponible  para  el  desarrollo  de  las 
barras  está  restringida,  para  proporcionar  el 
área  de  acero  requerida  por  flexión  conviene 
usar  barras  de  diámetro  pequeño  en  lugar  de 
barras  de  diámetro  grande. 

Dada  la  importancia  que  tiene  la  resis¬ 
tencia  en  adherencia,  u„  en  la  determinación 
de  las  longitudes  de  anclaje  necesario  para  de¬ 
sarrollar  la  capacidad  de  las  barras  de  refuer¬ 
zo,  es  oportuno  hacer  algunos  comentarios 
sobre  las  variables  de  que  depende. 

&  vio  ya  que  Uy  varía  con  por  la  in¬ 
fluencia  que  tiene  la  resistencia  a  tensión  del 
concreto  en  el  comportamiento  por  adherencia. 

La  posición  del  refuerzo  es  también  una 
variable  importante.  Sé  ha  observado  mayor 
resistencia  por  adherencia  en  barras  de  lecho 
inferior  que  en  barras  de  lecho  superior.  Esto 
se  explica  por  efecto  del  fenómeno  conoci¬ 
do  como  sangrado  del  concreto,  que  produ¬ 
ce  la  acumulación  de  aire  y  agua  debajo  de 
las  barras  de  lecho  superior,  debilitando  su 
adherencia  con  el  concreto.  Cuanto  mayor 
es  el  espesor  de  concreto  debajo  de  las  ba¬ 
rras,  mayor  es  el  efecto  del  sangrado;  aún  no 


se  ha  podido  relacionar  cuantitativamente  el 
espesor  con  la  disminución  de  la  resistencia. 
En  los  reglamentos  de  construcción  se  defi¬ 
ne  en  forma  un  tanto  arbitraria  qué  barras 
deben  considerarse  como  de  lecho  superior 
y  se  especifican  longitudes  de  anclaje  mayo¬ 
res  para  ellas.  También  cabe  mencionar  que 
la  adherencia  es  mejor  en  barras  verticales 
que  en  barras  horizontales. 

Evidentemente  el  tipo  de  corrugación 
tiene  una  influencia  significativa  en  la  adhe¬ 
rencia.  Según  Rehm  [9.15],  una  variable  im¬ 
portante  es  la  relación  entre  la  altura  de  las 
corrugaciones,  a,  y  su  espaciamiento,  c  (figu¬ 
ra  9.1  8).  El  valor  más  conveniente  de  la  rela¬ 
ción  a/c  parece  ser  del  orden  de  0.065.  Los 
valores  correspondientes  a  las  corrugaciones 
previstas  en  la  norma  de  Estados  Unidos  ASTM 
305  varían  de  0.057  a  0.072,  valores  próxi¬ 
mos  al  dado  por  Rehm.  Los  correspondien¬ 
tes  a  las  corrugaciones  especificadas  en  las 
normas  mexicanas  (NMX-B-032,  NMX-B-294 
y  NMX-B-457)  son  semejantes. 

Orangun  et  al.  (9.7),  han  tratado  con  de¬ 
talle  tres  factores  importantes  que  influyen  en 
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la  resistencia  por  adherencia  y  por  lo  tanto 
en  la  longitud  de  desarrollo:  el  recubrimien¬ 
to  de  las  barras,  el  espaciamiento  de  éstas  y 
la  presenciada  refuerzo  transversal  (general¬ 
mente  estribos).  De  la  figura  9.7  se  deduce 
que,  al  aumentar  el  recubrimiento,  aumentará 
el  espesor  del  cilindro  hipotético  y  por  con¬ 
siguiente,  la  resistencia  a  la  falla  por  tensión 
que  ocasiona  el  agrietamiento  longitudinal. 
Análogamente,  en  la  figura  9.7b  se  aprecia 
que  al  aumentar  la  separación  entre  barras, 
aumentará  también  la  cantidad  de  concreto 
que  deberá  agrietarse  antes  de  que  se  pro¬ 
duzca  la  falla.  Si  existen  estribos  como  los 
mostrados  en  la  figura  9.1  9,  éstos  proporcio¬ 
nan  un  confinamiento  que  restringe  el  agrie- 


Figura  9.19  Efecto  confinante  de  estribos. 


tamiento  en  planos  horizontales.  El  confina¬ 
miento  debido  a  la  presencia  de  fuerzas  de 
compresión,  como  las  que  se  presentan  en 
los  apoyos  de  vigas  libremente  apoyadas, 
también  tiene  un  efecto  favorable. 

Los  numerosos  ensayes  efectuados  por 
Kemp  en  la  Universidad  de  West  Virginia 
han  confirmado  la  importancia  de  estos 
factores  e  inclusive  han  permitido  cuantifi- 
carlos;  adicionalmente  han  permitido  estu¬ 
diar  los  efectos  de  refuerzo  longitudinal 
adicional  al  requerido  por  flexión  y  de  las 
fuerzas  de  dovela  en  las  barras  longitudina¬ 
les  de  refuerzo. 

Por  último,  indudablemente  influye  tam¬ 
bién  en  los  valores  u,  el  tipo  de  ensaye  utiliza¬ 
do  para  determinarlos.  Las  recomendaciones 
de  los  reglamentos  modernos  tienden  a  ba¬ 
sarse  en  los  resultados  de  los  ensayes  de  vi¬ 
gas  que  reproducen  el  comportamiento  en 
adherencia  de  las  barras  de  las  estructuras 
de  concreto  reforzado  más  fielmente  que  los 
ensayes  de  extracción. 

Las  consideraciones  sobre  anclaje  y  de¬ 
sarrollo  que  se  han  expuesto  se  refieren  a 
barras  en  tensión.  Las  barras  en  compresión 
también  deben  contar  con  una  longitud  de 
desarrollo  adecuada.  Sin  embargo,  las  longi¬ 
tudes  requeridas  son  menores,  ya  que  en  las 
regiones  en  compresión  de  miembros  de 
concreto  no  existen  las  grietas  de  flexión 
que  agravan  los  problemas  de  adherencia. 
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9.6  Normas  para  longitudes  de 
desarrollo 

9. 6. 1  Reglamento  Ad  318-02 
Acero  en  tensión 

&i  este  reglamento  se  presentan  ecuaciones 
muy  sencillas,  de  un  tipo  similar  a  la  ecuación 

9.1  2  presentada  anteriormente,  que  toman 
en  cuenta  las  variables  principales,  como  el 
tamaño  de  las  barras,  la  resistencia  del  con¬ 
creto  y  el  límite  de  fluencia  del  acero,  en 
forma  explícita,  y  otras  variables,  como  la 
posición  de  las  barras  y  su  recubrimiento  o 
separación  de  otras  barras,  a  partir  de  facto¬ 
res  por  los  que  se  multiplica  la  longitud  de 


desarrollo,  denominada  en  el  reglamento  £d- 
En  el  Reglamento  se  presentan  dos  opciones: 
la  primera,  que  es  la  más  sencilla,  se  resume 
en' la  tabla  9.1  ^ 

El  factor  a  se  introduce  para  tomar  en 
cuenta  la  posición  de  las  barras.  Si  son  altas, 
o  sea,  con  más  de  30  cm  de  concreto  por 
debajo  de  ellas,  a  vale  1.3,  y  en  otros  casos 
vale  1.0.  Se  puede  ver  que  de  esta  manera 
se  aumenta  la  longitud  de  desarrollo  de  barras 
altas  por  lo  comentado  en  la  sección  9.5.2. 

Él  factor  ^  toma  en  cuenta  la  posibilidad 
de  que  las  barras  estén  recubiertas  con  alguna 
resina  epóxica,  lo  cual  se  hace  en  ocasiones 
para  protegerlas  de  la  corrosión.  Se  le  debe 
asignar  un  valor  de  1 .5  cuando  las  barras  es¬ 
tén  recubiertas  con  resina  y  tengan  un  recu¬ 
brimiento  de  concreto  menor  que  3dt,  o  una 


Tabla  9.1  Longitudes  de  desarrollo  según  el  Reglamento  ACi  318-02 


Barras  No.  6  o  menores 
y  alambres  corrugados 

Barras  No.  7  y  mayores 

Separación  libre  entre  las  barras  o  los 
traslapes  no  menor  que  dt,,  recubrimiento 
libre  no  menor  que  dt,,  y  estribos  a  lo  largo 
de  (d  en  cantidad  no  menor  al  mínimo 
especificado  en  el  Reglamento 

P  ^  rl 

f  ap 

0  y  rf 

^  d  1 

~  r~ 

Separación  libre  de  las  barras  o  traslapes 
no  menor  que  2d/,  y  recubrimiento  libre 
no  menor  que  dt,. 

t aB  f aB 

Todos  los  otros  casos 

f  aB 

f  ■  ^  ^  r/ 

f  ap 

f  r/ 

'  /TT 

^d  -  f—  s 

1 

iP» 

'r:—m 

En  el  Reglamento  ACI  se  incluye  otro  factor,  y,  que  se  refiere  a  concreto  ligero  y  que  no  se  ha  incorporado  en  este  texto  por  ser 
un  tema  no  tratado. 
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separación  entre  barras  paralelas  menor  que 
6d¿;  de  1.2  cuando  estén  recubiertas  con  re¬ 
sina  pero  tengan  recubrimientos  de  concreto 
o  separaciones  mayores  que  los  anteriores;  y 
de  1 .0  si  no  están  recubiertas  con  resina.  Se 
ve  que  este  factor  hace  aumentar  la  longitud 
de  desarrollo  si  las  barras  están  protegidas 
con  resina,  ya  que  esto  disminuye  su  adhe¬ 
rencia  con  el  concreto. 

Si  se  toma  en  cuenta  que  para  la  mayo¬ 
ría  de  los  casos  prácticos  ^  es  igual  al,  las 
ecuaciones  de  la  tabla  9.1  son  realmente 
muy  sencillas  de  aplicar.  El  reglamento  es¬ 
pecifica  que  el  producto  no  necesita  to¬ 
marse  como  mayor  a  1 .7. 

Comparando  las  ecuaciones  de  la  tabla 
9.1  pertenecientes  a  una  misma  columna,  se 
puede  ver  que  el  efecto  de  no  tener  recubri¬ 
mientos  de  concreto  amplios,  buenas  sepa¬ 
raciones  entre  barras  paralelas,  o  suficientes 
estribos,  es  el  de  incrementar  las  longitudes 
de  desarrollo  necesarias  en  50  por  ciento.  En 
la  figura  9.20  se  muestra  un  esquema  de  re- 
cubrimiento~y  separaciones  de  barras  fácil 
de  lograr  en  la  práctica,  que  permite  cumplir 
con  los  requisitos  para  usar  las  ecuaciones 
de  la  parte  superior  de  la  tabla,  o  sea,  las 
que  proporcionan  longitudes  de  desarrollo 
menores,  sin  necesidad  de  revisar  el  refuer¬ 
zo  transversal. 


Figura  9.20  Separaciones  y  recubrimientos 
mínimos  para  usar  ias  ecuaciones  de  ia  parte 
superior  de  ia  tabia  9.1. 


La  segunda  opción  que  presenta  el  Re¬ 
glamento  ACI  318-02  consiste  en  aplicar 
una  ecuación  similar  a  las  de  la  tabla  9.1, 
pero  más  general,  ya  que  permite  tomar  en 
cuenta  de  manera  directa  y  explícita  el  diá¬ 
metro  de  las  barras,  el  recubrimiento  de  con¬ 
creto  y  la  separación  entre  barras,  y  la  cantidad 
de  refuerzo  transversal.  Esta  ecuación  es  la 
siguiente:^ 


El  nuevo  factor  A  vale  0.8  para  barras 
No.  6  y  menores  y  1 .0  para  barras  No.  7  y 
mayores.  El  término  c  es  el  menor  de  los  va¬ 
lores  entre  la  mitad  de  la  separación  centro 
a  centro  entre  barras  y  la  distancia  del  cen¬ 
tro  de  la  barra  a  la  superficie  libre  de  concreto 
más  cercana,  en  cm;  Kt,-  es  un  índice  del  ace¬ 
ro  transversal  que  se  define  como 


_ 

lOOsn 


(9.15) 


donde  Afr  es  el  área  total  de  todo  el  acero 
transversal  ubicado  dentro  de  la  distancia  s 
y  que  cruza  el  plano  potencial  de  falla  por 
adherencia,  s  es  la  máxima  separación  entre 
el  refuerzo  transversal  dentro  de  la  longitud 
de  desarrollo  y  n  es  el  número  de  tjarras  que 


^En  el  Reglamento  ACI  318-02  aparece  también  el  factor  A 
que  «  refiere  a  concreto  ligero. 
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existen  dentro  de  la  longitud  de  desarrollo  o 
que  se  traslapan.  Según  el  Reglamento,  el 
término  [(c  +  KtrJ/db]  no  debe  tomarse  ma¬ 
yor  a  2.5. 

La  primera  opción  del  Reglamento,  o  sea 
con  las  ecuaciones  de  la  tabla  9.1 ,  es  mucho 
más  sencilla  de  usar  que  la  segunda.  De  he¬ 
cho,  las  ecuaciones  de  la  tabla  se  dedujeron 
de  la  ecuación  más  general,  usando  valores 
típicos  de  recubrimientos  de  concreto,  sepa¬ 
raciones  entre  barras  y  cantidad  de  refuerzo 
transversal.  &  recomienda,  por  lo  tanto,  usar 
las  ecuaciones  de  la  tabla  9.1  para  diseños 
normales  y  recurrir  a  la  ecuación  más  gene¬ 
ral  únicamente  en  casos  especiales  o  cuan¬ 
do  se  requiera  una  gran  precisión. 

Si  se  proporciona  mayor  acero  de  ten¬ 
sión  que  el  requerido  en  los  cálculos  de  fle¬ 
xión,  las  longitudes  de  desarrollo  calculadas 
por  cualquiera  de  las  dos  opciones  presenta¬ 
das  pueden  reducirse  multiplicándolas  por 
el  factor  (A,  requeridaMs  proporcionada). 
Esta  reducción  no  puede  hacerse  si  todo  el 
acero  puede  alcanzar  su  límite  de  fluencia 
fy.  La  longitud  de  desarrollo  para  acero  en 
tensión  nunca  será  menor  de  30  cm. 

Acero  en  compresión 

Pata  este  acero  también  se  especifica  una 
longitud  básica  de  desarrollo  que  puede  re¬ 
ducirse  si  se  proporciona  refuerzo  transversal 
de  confinamiento  o  acero  longitudinal  ma¬ 
yor  que  el  requerido  por  flexión.  El  refuerzo 
de  confinamiento,  en  su  caso,  consistirá  en 
una  hélice  no  menor  al  No.  2  y  con  un  paso 
no  mayor  que  10  cm,  o  estribos  del  No.  4 
con  una  separación  no  mayor  que  1 0  cm.  En 
ningún  caso  se  especifica  aumentar  la  longi¬ 
tud  básica  de  desarrollo,  que  debe  ser  igual 
a  0.075  dt,  pero  no  menor  que 

0.0043  diy  fy.  Estos  valores  en  el  sistema  SI 
son  0.235  dt,  fy/\/T~c  y  0.0438  dt,  fy,  respec¬ 
tivamente.  Para  este  acero  se  específica  que 
la  longitud  de  desarrollo  nunca  sea  menor 
de  20  cm. 


9.6.2  NTC-04  del  Reglamento  del  Distrito 
Federal 


Las  especificaciones  de  las  NTC-04  son  simila¬ 
res  a  las  del  Reglamento  ACI.  &  presenta  una 
ecuación  equivalente  a  la  9.14  para  calcular 
una  longitud  básica  L^t,  que  es  la  siguiente: 


fdb  - 


a,  i 


■S  y 


>0.11- 


Afy 


3(c+KJ^,  ■  ^ 


(9.16) 


d. 

¿0.36- 


0.16  SO 


El  lector  puede  verificar  que  haciendo 
algunas  operaciones  aritméticas  en  la  ecua¬ 
ción  9.14  se  obtiene  un  coeficiente  de  2.75  en 
vez  del  3  de  la  ecuación  9.1  6.  Las  NTC  permi¬ 
ten  suponer  Kt,  igual  a  cero  para  sencillez  en 
el  diseño. 

La  notación  y  las  unidades  son  las  mismas 
que  las  utilizadas  para  las  recomendaciones  re¬ 
señadas  anteriormente.  &  limita  la  aplicabili- 
dad  de  esta  expresión  a  barras  no  mayores  del 
No.  12.  La  longitud  básica  de  desarrollo  calcu¬ 
lada  con  la  ecuación  9.1  6  debe  multiplicarse 
por  los  factores  de  la  tabla  9.2  según  la  condi¬ 
ción  del  refuerzo,  pero  la  longitud  de  desarro¬ 
llo  final  no  debe  ser  menor  de  30  cm. 

Para  barras  en  compresión  se  establece 
que  la  longitud  de  desarrollo  de  una  barra 
debe  ser  al  menos  igual  al  60  por  ciento  a  la 
correspondiente  en  tensión.  La  longitud  mí¬ 
nima  se  fija  en  20  cm. 


9.7  Ganchos  estándar 

En  ocasiones  no  se  dispone  de  suficiente  es¬ 
pacio  para  alojar  la  longitud  de  desarrollo 
requerida.  Se  suele  en  estos  casos  hacer  do¬ 
bleces  en  el  extremo  de  la  barra,  de  manera 
que  se  formen  ganchos  o  escuadras  que 
requieren  menos  espacio  para  desarrollar  un 
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Tabla  92  Factores  que  modifican  la  longitud  básica 
de  desarrollo.' 


Condición  dei  refuerzo 

Factor 

Barras  de  diámetre  iguai  a 

19.1  mm  (número  6)  o 

menor 

0.8 

Barras  horizonfaies  o 

inciinadas  coiocadas  de 
manera  que  bajo  eilas  se 
cueien  más  de  300  mm 

de  concrete 

1.3 

Barras  con  fy  mayor  de  41 2 

MPa  (4200  kg/cm2)  ^  " 

412  r  4200^ 

fy  'r  fy  j 

Barras  torcidas  en  frío  de 
diámetro  iguai  o  mayor  que 

19.1  mm  (número  6) 

1.2 

Acero  de  flexión  en  exceso^ 

A 

^s,  requerida 

A 

^s,  proporcionada 

Barras  lisas 

2.0 

Barras  cubiertas  con  resina 
epóxica,  0  con  lodo 
bentonítico: 

-  Recubrimiento  de  concreto 
menor  que  3db,  o 
separación  libre  entre 
barras  menor  que  6db 

-  Otras  condiciones 

1.2 

Todos  los  otros  casos 

1.0 

’Si  se  aplican  varias  condiciones,  se  multipiican  los  factores  corres¬ 
pondientes. 

^Excepto  en  zonas  de  articulaciones  plásticas  y  marcos  dúctiles. 


esfuerzo  dado  en  el  acero  que  una  longitud 
recta.  Si  estos  ganchos  o  escuadras  reúnen 
determinadas  características  geométricas 
se  denominan  ganchos  estándar.  Se  reseñan 
a  continuación  las  recomendaciones  al  res¬ 
pecto  del  Reglamento  AGI  318-02. 


El  Reglamento  AGI  318-02  define  una 
longitud  de  desarrollo,  L^h,  para  barras  en 
tensión  que  terminan  en  gancho  estándar.  El 
significado  de  L^hr  así  como  las  características 
geométricas  de  los  ganchos  estándar,  pue¬ 
den  apreciarse  en  la  figura  9.21.  El  valor  de 
L(jhr  en  cm,  se  obtiene  multiplicando  por 
los  factores  de  modificación  de  la  tabla  9.3  el 
valor  de  una  longitud  de  desarrollo  básica, 
dado  por  la  siguiente  expresión: 


,  0.075  pfyd. 


(9.17) 


Figura  9.21  Detalles  de  ganchos  estándar 
según  aci  31 8-02. 
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Tabla  9.3  Factores  de  modificación  de  los  valores  de 
Lhb  (ACI  318-02) 

Condición 

Factor 

Ganchos  de  barras  del  No.  1 1 

0  menores,  con  recubrimiento 
lateral  (perpendicular  al  plano 
del  gancho)  no  menor  de  6  cm, 
y  ganchos  a  90"  con  un 
recubrimientode  la  parte  recta 
al  extremo  del  gancho  no  menor 

de  5  cm 

0.7 

Ganchos  a  90"  de  barras  del 

No.  1 1  0  menores,  confinados  con 
estribos  perpendiculares  a  la  barra 
cuya  longitud  se  desarrolla, 
espaciados  a  no  más  de  3db  a  lo 
largo  de  la  longitud  de  desarrollo 
del  gancho;  o  confinados  con 
estribos  paralelos  a  la  "barra, 
espaciados  a  no  más  de  a  lo 

largo  de  la  longitud  de  desarrollo 
del  gancho 

0.8 

Ganchos  a  1 80°  de  barras  del 

No.  1 1  0  menores,  confinados  con 
estribos  perpendiculares  a  la  barra 
cuya  longitud  se  desarrolla, 
espaciados  a  no  más  de  3c/¿  a  lo 
largo  de  la  longitud  de  desarrollo 
del  gancho 

0.8 

Cuando  no  se  requiera  la  longitud 
de  desarrollo  para  alcanzar  fy  y 
haya  refuerzo  por  flexión  en 

exceso 

As(req.)Ms(prop.) 

donde 

Lj^ij  =  longitud  básica  de  desarrollo  para 
barras  con  gancho  estándar,  cm 
db  =  diámetro  de  la  barra,  cm 
f'c  =  resistencia  del  concreto,  kg/cm^ 
p  =1.2  para  barras  recubiertas  con  re¬ 
sina  epóxica  y  1 .0  para  otros  casos. 


El  valor  de  debe  ser  por  lo  menos 
igual  al  mayor  de  los  siguientes  valores:  8  c/f> 
o  1 5  cm.  Para  barras  con  gancho  estándar  si¬ 
tuadas  en  los  extremos  discontinuos  de 
miembros  en  que  el  recubrimiento  libre  tan¬ 
to  lateral  como  superior  o  inferior  es  menor 
de  6  cm,  se  especifica  que  se  proporcione 
confinamiento  por  medio  de  refuerzo  trans¬ 
versal,  con  una  separación  máxima  de  3c/¿, 
en  toda  la  longitud  L^h  (figura  9.22).  En  tal 
caso  no  son  aplicables  los  factores  de  0.8  in¬ 
dicados  en  la  tabla  9.3.  Esta  situación  es  tí¬ 
pica  de  los  extremos  de  voladizos  y  de  vigas 
libremente  apoyadas. 

El  uso  de  ganchos  para  desarrollo  se 
considera  admisible  únicamente  para  barras 
en  tensión. 

Las  recomendaciones  anteriores  se  basan 
en  la  propuesta  sobre  longitudes  de  desarro¬ 
llo,  empalmes  y  ganchos,  formulada  por  el 
Comité  ACI  408  [9.9,  9.1  0],  que  a  su  vez  es¬ 
tuvo  inspirada  en  los  ensayes  de  Marques  y 
Jirsa[9.1 7]  y  los  estudios  de  Pinc  et  al.  [9.1 8], 
Estos  estudios  indican  que  la  causa  principal 
de  las  fallas  a  base  de  ganchos  se  debe  al 
agrietamiento  del  recubrimiento  perpendicu¬ 
lar  al  plano  del  gancho  y  que  este  agrietamien¬ 
to  se  inicia  en  la  parte  interior  del  gancho 
donde  se  presentan  concentraciones  de  es¬ 
fuerzos  altos.  Por  esta  razón  la  ecuación  9.1  7 


Figura  9.22  Confinamiento  en  ios  extremos 
discontinuos  de  miembros  cuando  el 
recubrimiento  es  inferior  a  6  cm  (ACI  318-02). 
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es  función  de  dt,,  ya  que  los  esfuerzos  de 
compresión  en  el  interior  del  gancho  depen¬ 
den  de  este  valor. 

La  forma  de  aplicar  las  recomendacio¬ 
nes  del  Reglamento  ACI  31 8-02  se  aclara  en 
el  ejemplo  9.3. 

Las  NTC-04  proporcionan  recomenda¬ 
ciones  semejantes  para  ganchos  estándar.  La 
longitud  de  desarrollo  ya  modificada  por  los 
factores  correspondientes  no  será  menor  de 
15  cm  o  de  8  c/¿. 

9.8  Desarrollo  del  acero  positivo  en 
los  apoyos  libres  de  vigas  y  en 
los  puntos  de  inflexión 

En  los  apoyos  de  vigas  simplemente  apoya¬ 
das  y  en  los  puntos  de  inflexión  de  vigas 
continuas,  donde  la  fuerza  cortante  es  gran¬ 
de  y  los  esfuerzos  de  tensión  son  bajos,  ya 
que  el  momento  es  teóricamente  nulo,  pue¬ 
de  ser  crítica  la  adherencia  por  flexión  dada 
por  la  ecuación  9.5.  En  el  Reglamento  ACI 


318-02  se  presenta  un  artificio  para  calcular 
la  longitud  de  desarrollo  del  refuerzo  positivo, 
en  forma  tal  que  se  obtengan  los  mismos  re¬ 
sultados  que  se  tendrían  al  aplicar  el  concep¬ 
to  de  adherencia  por  flexión.  &  evita  así  la 
necesidad  de  fijar  valores  admisibles  de  es¬ 
fuerzos  de  adherencia,  de  manera  que  todos 
los  requisitos  de  adherencia  pueden  formular¬ 
se  en  función  de  longitudes  de  desarrollo. 

El  artificio  citado  consiste  en  suponer 
que  el  momento  flexionante  se  incrementa 
linealmente  (V,  =  constante),  con  lo  que  se 
obtiene  el  diagrama  indicado  con  línea  pun¬ 
teada  en  la  figura  9.23.  Puede  demostrarse, 
entonces,  que  la  longitud  de  desarrollo  del 
refuerzo  positivo  es  Mn/Vu  y  que  esta  longi¬ 
tud  es  la  misma  que  la  de  una  barra,  cuyo 
perímetro,  s,  se  calcula  con  la  ecuación  9.5, 
haciendo  SO  =  s. 

En  efecto,  según  la  ecuación  9.2,  la  lon¬ 
gitud  de  desarrollo  de  una  barra  es 

fvdh 

(9.2) 

4u„ 


Figura  9.23  Desarrollo  del  acero  positivo  en  apoyos  libres  de  vigas. 
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de  donde,  considerando  que  T  =  nd^bfy^^  y 
que  el  perímetro  es  igual  as,  se  deduce  que 

L,=—  (9.18) 

u^s 

Si  el  perímetro  s  se  calcula  con  la  ecua¬ 
ción  9.5,  se  obtiene 

s  =  -^  (9.19) 

zu. 

Sustituyendo  este  valor  en  la  ecuación  9.1 8 

(9.20) 

‘'u 

Al  alcanzarse  la  resistencia  de  la  sección 

Tz  =  Mn  (9.21) 

Sustituyendo  la  ecuación  9.2 1  en  la  ecua¬ 
ción  9.20 


como  se  pretendía  demostrar. 

Con  base  en  esto  y  siguiendo  un  criterio 
conservador,  el  Reglamento  AGI  31 8-02  especi¬ 
fica  que  debe  cumplirse  la  siguiente  condición: 

L<^  +  L,  (9.23) 

d  y  a 

Esto  es,  las  barras  del  acero  positivo  de¬ 
ben  tener  un  diámetro  tal  que  su  longitud  de 
desarrollo,  calculada  como  se  describe  en  la 
sección  9.6.1,  satisfaga  el  límite  impuesto  por 
la  ecuación  9.23. 

En  esta  expresión,  M,  es  el  momento  no¬ 
minal  resistente  que  pueden  desarrollar  las 
barras  que  pasan  por  la  sección  de  apoyo  o  el 
punto  de  inflexión,  calculado  sin  considerar 
el  factor  de  reducción  V,  es  \a  fuerza  cor¬ 


tante  última  en  la  sección  correspondiente.  La 
longitud  U  es  una  longitud  de  anclaje  adicio¬ 
nal  igual  a  la  longitud  de  la  barra  a  partir  del 
centro  del  apoyo  (figura  9.24).  (No  es  necesa¬ 
rio  cumplir  con  la  condición  dada  por  la 
ecuación  9.23  si  la  barra  está  provista  de  un 
gancho  estándar  a  partir  del  centro  del  apo¬ 
yo.)  En  los  puntos  de  inflexión,  la  longitud  ¿a 
no  debe  ser  mayor  que  el  peralte  efectivo  de 
la  sección  ni  que  12  veces  el  diámetro  de  la 
barra  (figura  9.25).  Cuando  las  barras  están 
confinadas  por  una  fuerza  de  compresión, 
como  ocurre  en  los  extremos  de  vigas  libre¬ 
mente  apoyadas,  se  permite  incrementar  la 
relación  Mp/Vy  en  30  por  ciento. 

En  las  NTC-04  del  Reglamento  del  Dis¬ 
trito  Federal,  el  problema  del  anclaje  de  barras 
para  momento  positivo  en  los  extremos  de 
vigas  libremente  apoyadas,  se  prevé  especi¬ 
ficando  que  cada  barra  se  prolongue  más  allá 
del  centro  del  apoyo  y  se  remate  con  un  gan¬ 
cho  de  90  o  de  1 80  grados  seguido  por  un  tra¬ 
mo  recto  de  ^2db  o  de  4dt„  respectivamente. 
Si  no  hay  espacio  suficiente,  se  debe  usar  un 
anclaje  mecánico. 


Figura  9.24  Longitud  de  desarrollo  con  anclaje 
final  adicional  (AGI  31 8-02). 
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Figura  9.25  Longitudes  de  desarrollo  para  barras  de  acero  positivo  (barras  A) 
en  los  puntos  de  inflexión  (ACl  318-02). 


Además  de  los  requisitos  anteriores,  en 
los  extremos  libremente  apoyados  de  vigas,  los 
reglamentos  suelen  exigir  que  por  lo  menos  la 
tercera  parte  de  refuerzo  positivo  máximo  se 
prolongue  hasta  dentro  del  apoyo.  En  los  ex¬ 
tremos  continuos  se  requiere  que  se  continúe 
por  lo  menos  la  cuarta  parte  del  refuerzo  po¬ 
sitivo.  Según  el  Reglamento  ACl  318-02,  la 
distancia  de  penetración  mínima  debe  ser 
1 5  cm. 

9.9  Desarrollo  del  acero  negativo 
en  vigas  empotradas  y  en  vigas 
continuas 

Ya  que  los  esfuerzos  máximos  en  el  acero  se 
presentan  en  la  cara  de  las  columnas  a  las  que 
se  unen  las  vigas,  la  longitud  de  desarrollo 
debe  medirse  a  partir  de  dicha  cara.  En  la  fi¬ 
gura  9.26a  se  muestra  el  caso  de  una  viga  que 
llega  a  una  columna  de  borde  y  cuyo  acero 
negativo  termina  en  un  gancho  estándar  aho¬ 


gado  en  la  columna.  En  la  figura  9.266,  el  de 
una  viga  que  atraviesa  una  columna.  Se  pue¬ 
de  ver  que  para  este  segundo  caso,  la  longi¬ 
tud  de  desarrollo  puede  extenderse  hasta  la 
viga  del  otro  lado  de  la  columna  y  que  el  ace¬ 
ro  negativo  debe  prolongarse  más  allá  del 
punto  de  inflexión,  hasta  donde  es  necesario 
teóricamente,  una  distancia  igual  al  peralte, 
a  12  veces  el  diámetro  de  la  barra  o  a  un 
dieciseisavo  del  claro,  la  que  sea  mayor. 


9.10  Empalme  de  barras 

Comúnmente  las  barras  de  refuerzo  se  fabri¬ 
can  en  longitudes  que  varían  de  unos  12  a 
18  m.  Estas  medidas  no  suelen  ajustarse  a  las 
dimensiones  de  las  estructuras,  por  lo  que 
resulta  necesario  recurrir  al  empleo  de  em¬ 
palmes.  Por  otra  parte,  por  facilidad  cons¬ 
tructiva,  las  barras  suelen  cortarse  con  el  fin 
de  poder  trabajar  con  piezas  de  menor  lon¬ 
gitud,  lo  que  facilita  su  manejo. 
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(a)  Anclaje  en  columna  exterior 

el  12  o  ^n/16,  el  que 
resulte  mayor,  para  por 


Figura  9.26  Desarrollo  del  acero  negativo  [9.24]. 

Hay  diversas  formas  de  efectuar  el  em¬ 
palme  de  barras.  La  más  común  consiste  en 
traslaparlas.  Generalmente  el  traslape  se  efec¬ 
túa  con  las  barras  traslapadas  en  contacto  y 
amarradas  con  alambre,  aunque  también  sue¬ 
le  permitirse  que  quede  cierto  espacio  entre 
ellas,  siempre  que  esta  separación  sea  inferior 
a  la  especificada  por  las  normas. 

El  empalme  por  medio  de  traslape  suele 
resultar  práctico  y  económico  para  las  barras 
de  los  diámetros  menores.  Para  los  diáme¬ 
tros  mayores  el  empalme  traslapado  puede 
implicar  un  consumo  alto  de  acero,  por  las 
longitudes  de  traslape  requeridas,  así  como 
un  congestionamiento  exagerado  del  armado. 
Pata  evitar  los  inconvenientes  de  los  traslapes 
se  puede  recurrir  a  empalmes  soldados  o 
empalmes  abase  de  algún  dispositivo  mecá¬ 
nico.  La  elección  del  sistema  apropiado  de¬ 
pende  de  una  comparación  entre  el  costo  del 
acero  necesario  para  los  traslapes  y  el  costo 


de  los  empalmes  a  base  de  soldadura  o  de  dis¬ 
positivos  mecánicos. 

Los  empalmes,  cualquiera  que  sea  su  ti¬ 
po,  originan  concentraciones  de  esfuerzos 
indeseables.  Por  otra  parte,  existe  el  riesgo 
de  defectos  en  la  realización  del  empalme. 
Por  ello  conviene  evitar  hacer  empalmes  en 
secciones  críticas  y  que  coincidan  los  empal¬ 
mes  de  todas  las  barras  de  un  elemento  es¬ 
tructural  en  una  misma  sección. 

Los  diversos  procedimientos  para  empal¬ 
mar  barras  se  tratan  ampliamente  en  la  refe¬ 
rencia  9. 1 9. 

9.10.1  Empalmes  por  traslape 

En  un  traslape  de  una  barra  en  tensión  cada 
una  de  las  barras  debe  desarrollar  su  esfuerzo 
de  fluencia  en  la  longitud  de  traslape  (figura 
9.27a);  o  sea,  que  la  longitud  de  traslape  es 
semejante  a  la  longitud  de  desarrollo  deter¬ 
minada  en  ensayes  de  vigas,  como  los  de  las 
figuras  9.1 3  y  9.14.  Así,  la  fuerza  de  una  ba¬ 
rra  se  transmite  a  la  otra  a  través  del  concreto 
que  rodea  ambas  barras  por  medio  de  adhe¬ 
rencia.  Por  tanto,  la  integridad  de  un  traslape 
depende  del  desarrollo  de  adherencia  ade¬ 
cuada  en  la  superficie  de  las  barras.  Influyen 
también  la  capacidad  del  concreto  que  las 
rodea  para  resistir  las  tensiones  y  esfuerzos 
cortantes  generados  en  él  y  la  presencia  de 
refuerzo  transversal  que  proporcione  una 
acción  confinante.  Un  aspecto  importante 
del  comportamiento  de  traslapes  es  el  agrie¬ 
tamiento  que  se  forma  en  las  terminaciones 
de  las  barras  debido  a  las  concentraciones  de 
esfuerzo  creadas  por  la  discontinuidad  del 
refuerzo. 

El  efecto  adverso  del  agrietamiento  pre¬ 
maturo  en  las  terminaciones  de  las  barras,  y  el 
agrietamiento  adicional  de  flexión  que  se  for¬ 
ma  dentro  de  la  longitud  de  traslape,  indicado 
por  algunos  estudios  experimentales  [9.16], 
han  llevado  a  que  las  longitudes  de  traslape 
especificadas  por  algunos  reglamentos,  como 
el  del  AGI  31 8-02,  sean  mayores  que  las  Ion- 
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Figura  9.27  Empalmes  por  traslape. 


gitudes  de  desarrollo.  A  ello  ha  contribuido 
también  el  hecho  de  que  la  distancia  entre  ba¬ 
rras  se  reduce  en  la  zona  de  traslape,  podien¬ 
do  provocarse  el  agrietamiento  ilustrado  en  la 
figura  9.6c.  Sin  embargo,  según  estudios  más 
recientes  [9.7,  9.9,  9.101,  las  longitudes  re¬ 
queridas  para  desarrollo  y  traslape  son  igua¬ 
les,  siempre  que  sean  iguales  el  diámetro  de 
la  barra,  el  recubrimiento,  el  espaciamiento  li¬ 
bre  y  la  resistencia  del  concreto. 

El  comportamiento  de  traslapes  de  ba¬ 
rras  en  compresión  es  más  favorable  que  el 
de  barras  en  tensión,  por  dos  razones.  Pri¬ 
mero,  no  existe  el  agrietamiento  de  flexión. 
En  segundo  lugar,  los  extremos  de  las  barras  se 
apoyan  directamente  sobre  el  concreto  (figura 
9.276)  y  por  tanto,  los  esfuerzos  no  empiezan 
a  desarrollarse  desde  un  valor  nulo,  sino  des¬ 
de  un  valor  que  depende  de  los  esfuerzos  de 
apoyo  directo.  Se  ha  demostrado  experimen¬ 
talmente  que  este  valor  puede  ser  importante. 
Por  estas  razones,  las  especificaciones  de  los 
reglamentos  son  menos  severas  en  el  caso 
de  traslapes  de  barras  de  compresión  que  en 
el  de  traslapes  de  barras  de  tensión. 


Se  resumen  a  continuación  algunas  re¬ 
comendaciones  típicas  relativas  a  traslapes. 

Reglamento  ACI-3 1 8-02 

Según  este  Reglamento,  sólo  se  permite  re¬ 
currir  a  empalmes  por  medio  de  traslapes  en 
barras  del  No.  1 1  o  menores. 

Para  traslapes  de  barras  en  tensión  se 
distinguen  dos  tipos  o  clases  de  acuerdo  con 
lo  indicado  en  la  tabla  9.4. 

La  longitud  de  traslape  necesaria  es  fun¬ 
ción  de  la  longitud  de  desarrollo,  Ld,  definida 
en  la  sección  9.6.1,  de  acuerdo  con  las  si¬ 
guientes  reglas: 

Traslape  de  clase  A  1  -0  ¿c/ 

Traslape  de  clase  B  1.3  ¿c/ 

Se  fija  el  traslape  mínimo  admisible  en 
30  cm. 

Para  barras  en  compresión,  la  longitud 
de  traslape  será  igual  a  0.0048  fydt)  [0.049 
fydb  en  sistema  Si]  para  acero  con  límite  de 
fluencia  de  4200  kg/cm^  o  menor;  e  igual  a 
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Tabla  9.4  Tipos  de  traslapes  de  barras  en  tensión  según  el  Reglamento  AGI  318-02. 


Acero  disponible* 

Porcentaje  máximo  de  acero  traslapado  dentro  de  la 
longitud  de  traslape  requerida 

Acero  requerido 

50 

100 

Igual  0  mayor  que  2 

Clase  A 

Clase  B 

Menor  que  2 

Clase  B 

Clase  B 

•Relación  entre  el  área  disponible  y  el  área  requerida  por  análisis  en  la  seoción  donde  de  efectúa  el  empalme. 


(0.0086  fy  -  24)  db  [(0.088fy  -  24)  db  en  sis¬ 
tema  SI]  para  acero  con  límite  de  fluencia 
superior  a  4200  kg/cm^.  En  ningún  caso  la 
longitud  de  traslape  será  inferior  a  30  cm,  y  los 
valores  anteriores  se  incrementarán  en  un 
tercio  si  el  concreto  tiene  una  resistencia f, 
menor  a  21 0  kg/cm^. 

La  aplicación  de  estas  recomendacio¬ 
nes  implica  que  la  localización  y  tamaño  de 
los  traslapes  esté  claramente  indicada  en  los 
planos  de  construcción. 

NTC-04  del  Reglamento  del  Distrito  Federal 

Para  barras  en  tensión  este  Reglamento  espe¬ 
cifica  que  la  longitud  de  traslape  no  debe  ser 
menor  que  1 .33  veces  la  longitud  de  desarrollo 
calculada  según  la  sección  9.6.3,  ni  menor 
que  (0.0^fy  -  6)  dbr  en  donde  fy  se  expresa 
en  kg/cm^  [(0.1 02  fy  -  6)  db  sistema  SI].  Cuan¬ 
do  se  traslapa  más  de  la  mitad  del  refuerzo 
en  un  tramo  de  40  diámetros,  se  recomienda 
que  se  tomen  precauciones  especiales,  tales 
como  aumentar  la  longitud  de  traslape  y  uti¬ 
lizar  refuerzo  transversal  con  separaciones 
pequeñas. 

Para  barras  en  compresión  se  recomien¬ 
da  que  la  longitud  traslapada  no  sea  menor 
que  la  longitud  de  desarrollo  para  estas  ba¬ 
rras  según  lo  indicado  en  la  sección  9.6.2  ni 
menor  que  (0.01  fy  -  ^0)  db  [(0.32  fy-^0}  db 
en  sistema  SI]. 


9.10.2  Empalmes  soldados  o  por  medio 
de  dispositivos  mecánicos 

Para  empalmar  barras  de  diámetros  grandes,  es 
aconsejable  evitar  los  empalmes  por  traslape 
y  recurrir  a  empalmes  a  base  de  soldadura  o 
por  medio  de  dispositivos  mecánicos  apro¬ 
piados.  Los  reglamentos  suelen  exigir  que  los 
empalmes  de  esta  clase  sean  capaces  de  de¬ 
sarrollar  el  1 25  por  ciento  del  esfuerzo  de  fluen¬ 
cia  cuando  se  utilizan  en  regiones  donde  el 
refuerzo  está  sujeto  al  esfuerzo  máximo.  En  re¬ 
giones  donde  el  esfuerzo  del  acero  es  bajo, 
no  es  necesario  cumplir  con  este  requisito. 

Según  el  Reglamento  AGI  318-02,  los 
empalmes  soldados  deben  realizarse  de  acuer¬ 
do  con  las  recomendaciones  de  la  American 
Welding  Society  19.201.  Debe  tenerse  espe¬ 
cial  cuidado  en  el  caso  de  barras  de  alta  re¬ 
sistencia  trabajadas  en  frío. 

Existe  una  gran  variedad  de  dispositivos 
mecánicos  para  empalme  de  barras  tanto  en 
tensión  como  en  compresión.  En  la  referencia 
9.21  se  describen  algunos  de  los  más  impor¬ 
tantes.  En  el  caso  de  barras  en  compresión, 
cuando  no  exista  riesgo  de  que  puedan 
presentarse  tensiones,  se  permite  la  trans¬ 
misión  de  esfuerzos  por  contacto  directo  de 
los  extremos,  siempre  que  éstos  sean  planos  y 
normales  al  eje  de  las  barras  y  que  se  manten¬ 
gan  en  posición  mediante  dispositivos  ade¬ 
cuados. 
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9.1 1  Corte  y  doblado  de  barras 

El  refuerzo  longitudinal  de  vigas  de  concre¬ 
to  reforzado  puede  variarse  a  lo  largo  de  su 
longitud  de  acuerdo  con  la  variación  del 
momento.  Esto  puede  efectuarse  cortando 
barras  o  doblándolas  a 45°  y  haciéndolas  con¬ 
tinuas  con  el  refuerzo  del  lado  opuesto. 

La  capacidad  para  resistir  momento  de 
una  sección,  puede  expresarse  por  medio 
de  la  ecuación 

Mn=AsfyZ  (9.24) 

donde  z  es  el  brazo  del  par  interno,  formado 
por  la  fuerza  de  tensión  desarrollada  por  el 
acero  y  la  fuerza  de  compresión  correspon¬ 
diente  al  concreto.  (Esto  será  cierto  siempre 
que  se  cuente  con  una  longitud  de  desarrollo 
adecuada  a  cada  lado  de  la  sección  en  estu¬ 
dio.)  El  brazo  del  par  interno,  z,  varía  poco 
y  nunca  es  menor  que  el  correspondiente  a  la 
sección  de  momento  máximo.  Por  tanto,  pue¬ 
de  suponerse  que  el  acero  requerido  en  las 
diversas  secciones  es  directamente  propor¬ 
cional  al  momento  correspondiente;  o,  de  otra 


manera,  que  el  diagrama  del  acero  necesario 
en  las  distintas  secciones  tiene  la  misma  forma 
que  el  diagrama  de  momentos.  Esto  permite 
determinar  fácilmente  los  puntos  teóricos 
donde  pueden  cortarse  o  doblarse  barras. 

Considérese,  por  ejemplo,  la  viga  simple¬ 
mente  apoyada  con  carga  uniformemente  re¬ 
partida  de  la  figura  9.28.  Supóngase  que  se 
desea  cortar  primero  la  barra  central,  luego 
otras  dos  barras  y  prolongar  las  dos  barras  res¬ 
tantes  hasta  los  apoyos.  (Es  aconsejable  hacer 
los  cortes  de  barras  de  manera  que  el  refuerzo 
quede  simétrico  en  todas  las  secciones  de  una 
viga.)  Puesto  que  el  diagrama  de  momentos  es 
parabólico,  es  sencillo  determinar  analítica¬ 
mente  las  distancias  xj  y  X2  correspondientes, 
respectivamente,  a  los  puntos  teóricos  de  cor¬ 
te  de  la  primera  barra  cortada  y  al  par  de  ba¬ 
rras  siguientes.  También  es  posible  determinar 
estos  puntos  gráficamente  trazando  líneas  ho¬ 
rizontales  en  la  forma  indicada  en  la  figura;  las 
intersecciones  de  estas  horizontales  con  el 
diagrama  definen  los  puntos  deseados. 

En  el  ejemplo  de  la  figura  9.28  se  supu¬ 
so  que  el  área  de  acero  propuesta  coincidía 
con  la  teóricamente  necesaria.  En  el  voladi- 


Figura  9.28  Corte  de  barras  en  una  viga  simplemente  apoyada  con  carga  uniforme. 
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zo  de  la  figura  9.29  el  área  del  refuerzo  es 
mayor  que  la  que  pide  el  cálculo.  &  trata 
aquí  de  cortar  dos  de  las  cuatro  barras  pro¬ 
puestas.  La  forma  de  proceder  es  semejante 
a  la  descrita  para  la  viga  simplemente  apo¬ 
yada.  Cuando  los  diagramas  de  momento  no 
corresponden  a  una  ley  matemática  sencilla, 
los  métodos  .gráficos  son  los  apropiados. 

Las  barras  de  refuerzo  no  deben  cortarse 
en  las  secciones  donde  dejan  de  ser  necesa¬ 
rias  de  acuerdo  con  los  diagramas  teóricos  de 
momento  flexionante.  &  debe  esto  a  las  in¬ 
certidumbres  que  se  tienen  sobre  la  magnitud  y 
distribución  de  las  cargas  actuantes,  a  las  apro¬ 
ximaciones  usuales  en  el  análisis  estructural, 
a  los  efectos  de  asentamientos  diferenciales 
de  los  apoyos  y  otros  efectos  similares.  Por 
otra  parte,  como  se  señaló  en  el  inciso  7.3.1  y 
se  aprecia  en  la  figura  7.7,  las  grietas  inclina¬ 
das  debidas  a  tensión  diagonal  producen  un 
desplazamiento  del  esfuerzo  en  el  acero.  Por 
estas  razones  los  códigos  recomiendan  que 
las  barras  se  prolonguen  una  cierta  distancia 
más  allá  de  los  puntos  teóricos  de  corte.  El 
Reglamento  ACI  31 8-02,  por  ejemplo,  indica 
que  la  longitud  adicional  sea  por  lo  menos 
igual  al  peralte  efectivo,  el  o  1 2  veces  el  diá- 


Figura  9.29  Corte  de  barras  en  un  voladizo  en 
que  el  refuerzo  propuesto  es  superior  al 
teóricamente  necesario. 


metro  de  la  barra,  dt,.  Algunos  autores,  como 
Winter  [9.22]  y  Ferguson  [9.23],  son  aún  más 
conservadores  y  opinan  que  estos  valores  de¬ 
ben  sumarse  a  la  longitud  de  desarrollo  L^. 

Además  de  lo  anterior,  los  reglamentos 
suelen  establecer  algunos  requisitos  adiciona¬ 
les.  Así,  por  ejemplo,  el  Reglamento  ACI  31 8-02 
recomienda  que  el  refuerzo  que  queda,  una 
vez  que  se  han  cortado  una  o  varias  barras,  se 
prolongue  una  distancia  igual  a  L^j  más  allá 
de  la  sección  donde  el  esfuerzo  interrumpido 
no  se  requiere  para  resistir  momento.  En  cam¬ 
bio,  según  las  NTC-04,  esta  distancia  debe 
ser  igual  a  +  d  Según  el  Reglamento 
ACI  31 8-02,  por  lo  menos  la  tercera  parte  del 
refuerzo  negativo  debe  prolongarse  más  allá 
del  punto  de  inflexión  una  distancia  no  in¬ 
ferior  al  mayor  de  los  siguientes  valores:  el 
peralte  efectivo  del  miembro,  12  veces  el  diá¬ 
metro  de  las  barras,  o  1/16  del  claro  libre. 

En  la  figura  9.30,  basada  en  la  referen¬ 
cia  9.24,  se  muestran  los  principales  requisi¬ 
tos  del  Reglamento  ACI  31  8-02  relativos  al 
corte  de  barras. 

Como  se  indicó  en  la  sección  7.6.1b,  el 
corte  de  barras  en  las  regiones  de  las  vigas 
sujetas  a  tensión  produce  concentraciones  de 
esfuerzos  que  pueden  ocasionar  agrietamien¬ 
tos  prematuros.  Por  ello  los  códigos  suelen  es¬ 
tablecer  alguna  restricción  a  esta  práctica.  El 
Reglamento  ACI  31 8-02,  por  ejemplo,  sólo  la 
permite  si  se  cumple  alguna  de  las  siguien¬ 
tes  condiciones  que  fueron  brevemente  rese¬ 
ñadas  en  la  sección  citada: 

a)  La  fuerza  cortante  actuante  en  la  sec¬ 
ción  donde  se  efectúa  el  corte  de  ba¬ 
rras  no  es  superior  a  las  dos  terceras 
partes  de  la  resistencia  de  diseño  a 
cortante  de  la  sección. 

b)  Se  proporciona  refuerzo  transversal 
adicional  a  lo  largo  de  la  barra  inte¬ 
rrumpida  en  un  tramo  igual  a  0.75  ve¬ 
ces  el  peralte  efectivo  medido  desde  el 
punto  de  corte.  El  refuerzo  transversal 
adicional  requerido  A  está  dado  por 
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Figura  9.30  Requisitos  principales  para  el  corte  de  barras  según  AGI  318-02. 
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Además,  el  espaciamiento  5  no  debe  ser 
superior  a  donde  y3¿,  es  la  relación  en¬ 

tre  el  área  del  refuerzo  que  se  corta  y  el  área 
total  del  refuerzo  en  la  sección.  Por  tanto  se 
tendrá 
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W=  .  (9.30) 

W/8A) 


Regirá  el  mayor  número  de  estribos  dado 
por  las  expresiones  9.29  y  9.30. 

c)  El  refuerzo  que  continúa  proporciona 
el  doble  del  área  requerida  por  flexión 
en  la  sección  de  corte  y  la  fuerza  cor¬ 
tante  actuante  es  inferior  a  0.75  de  la 
resistencia  de  diseño  a  fuerza  cortante 
disponible. 

La  aplicación  de  estos  requisitos  se  ilus¬ 
tra  en  el  ejemplo  9.3. 

Con  frecuencia,  en  lugar  de  intentar  satis¬ 
facer  alguna  de  estas  condiciones  resulta  prefe¬ 
rible  prolongar  la  barra  o  barras  que  se  cortan 
hasta  alcanzar  una  zona  comprimida,  doblar¬ 
las  para  anclarlas  en  el  lado  opuesto  o  hacerlas 
continuas  con  el  refuerzo  de  este  lado. 


9.1 2  Anclaje  del  refuerzo  transversal 


ñera  que  se  disponga  de  su  capacidad  máxima 
a  medio  peralte  de  la  viga.  Para  un  comporta¬ 
miento  adecuado,  este  refuerzo  debe  llegar 
tan  cerca  de  las  caras  de  compresión  v  de  ten¬ 
sión  como  lo  permitan  los  del  recu- 

fc  y  l  ii  i  de  otro  refuerzo,  y 

terminarse  en  ganchos  estáHdlF  para  estribos 
de  acuerdo  con  lo  mostrado  en  la  :  9.31 

Las  barras  longitudinales  que  se  doblan  para 
utilizarlas  como  refuerzo  del  alma,  deben  con¬ 
tinuarse  como  refuerzo  longitudinal  cerca  de 
la  cara  opuesta  si  esta  zona  está  en  tensión.  Si 
se  trata  de  una  zona  en  compresión,  la  barra 
deberá  prolongarse  una  longitud  Ld,  más  allá 
del  medio  peralte  de  la  viga.  Las  recomenda¬ 
ciones  de  las  NTC-04  son  semejantes.  En  las 
NTC  se  especifican  estribos  cerrados  con  do¬ 
bleces  de  135  grados  en  sus  extremos. 

9.13  Ejemplos 

En  los  siguientes  ejemplos  se  ilustran  algu¬ 
nos  aspectos  del  detallado  del  refuerzo  y  de 
la  revisión  de  los  requisitos  de  anclaje.  El  ca¬ 
pítulo  sobre  dimensionamiento  contiene 
ejemplos  adicionales. 

Ejemplo  9.1 


El  refuerzo  transversal  requerido  por  fuerza  La  viga  de  este  ejemplo  es  una  viga  libre- 

cortante  o  torsión  debe  estar  anclado  de  ma-  mente  apoyada  con  una  carga  uniforme,  por 


(a) 


La  menor 
bdh  distancia 

12d¿  12d¿ 

bdí, 

,  ,  posible 

X/'’ 

IF  ^ 

_ 

jr=  ^ 

r  ^ 

Para  barras  No.  5 
o  menores 


(b) 

Para  barras  No.  6, 
No.  7  y  No.  8 


(c) 

Para  barras  No.  8  y  menores 
con  doblez  a  135° 


Figura  9.31  Anclaje  de  refuerzo  transversal  de  acuerdo  con  el  Reglamento  AGI  318-02. 
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lo  que  la  sección  crítica  por  momento  está  Después  se  calculó  la  longitud  de  desa- 

situada  en  el  centro  del  claro.  De  acuerdo  con  rrollo  requerida  por  las  barras  longitudinales 

un  cálculo  previo,  el  acero  requerido  en  el  de  la  viga.  Ya  que  no  se  cumple  ninguno  de 

centro  del  claro  es  A  =22  cm^.  Se  trata  de  los  mínimos  mostrados  en  la  figura  9.20  para 

proponer  un  armado  tal  que  la  longitud  de  separaciones  entre  barras  y  recubrimientos, 

desarrollo  necesaria  sea  inferior  a  la  longi-  y  para  no  revisar  los  requisitos  mínimos  pa- 

tud  disponible,  que  en  el  ejemplo  es  igual  a  ra  estribos,  se  usó  la  ecuación  de  leparte  in- 

la  distancia  desde  el  centro  del  claro  hasta  el  ferior  de  la  tabla  9.1  correspondiente  a 

centro  del  apoyo,  más  la  longitud  adicional  barras  del  No.  7  y  mayores.  Los  valores  de  a 

que  puede  prolongarse  el  esfuerzo  más  allá  y  son  iguales  a  1,  ya  que  son  barras  bajas, 

del  centro  del  apoyo.  Esta  longitud  adicional  o  de  lecho  inferior,  y  no  están  recubiertas 

es  igual  a  la  distancia  desde  el  centro  del  apoyo  con  resina.  La  longitud  de  desarrollo  requeri- 

hastael  extremo  de  la  viga  menos  el  recubrí-  da  resultó  menor  que  la  disponible,  por  lo 

miento  que  se  considere  conveniente,  cinco  que  las  barras  pueden  desarrollar  su  esfuer- 

centímetros  en  este  caso.  zo  de  fluencia  en  la  longitud  disponible.  Si 

Como  armado  se  propusieron  tres  barras  no  hubiese  sido  el  caso,  se  podría  haber  re- 

del  No.  10,  que  dan  un  área  de  acero,  Asp  =  visado  si  se  satisfacen  los  requisitos  mínimos 

23.8  cm^,  ligeramente  superior  a  la  requerí-  de  estribos,  para  usar  la  ecuación  de  la  parte 

da.  Suponiendo  un  recubrimiento  libre  de  5  superior  de  la  tabla  9.1,  o  usar  la  ecuación 

cm,  se  comprobó  que  la  distancia  centro  a  9.14.  Con  ambas  alternativas  se  obtienen 

centro  de  barras  es  8.4  cm.  El  espaciamien-  menores  longitudes  de  desarrollo  requeri- 

to  libre  se  calculó  después  como  la  diferencia  das.  En  la  parte  final  del  ejemplo,  se  calculó  la 

entre  el  espaciamiento  centro  a  centro  y  el  longitud  de  desarrollo  con  la  ecuación  9.14, 

diámetro  de  las  barras.  con  fines  de  ilustración. 


arras 


I 


m 


iml 
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En  la  ecuación  9.1  4,  los  valores  dea,  ^ 
y  X.  son  iguales  a  la  unidad,  ya  que  son  ba¬ 
rras  bajas,  no  están  recubiertas  con  resina  y 
son  mayores  que  el  No.  7.  El  valor  de  c  se 
calculó  como  las  distancias  del  centro  de  la 
barra  a  los  paños  lateral  e  inferior  de  la  viga, 
que  son  iguales,  y  la  mitad  centro  a  centro 
de  barras.  &  tomó  el  menor  valor  que  co¬ 
rrespondió  al  segundo  caso.  Para  calcular  el 
índice  el  término  Atr  se  tomó  como  dos 
veces  el  área  de  una  barra  No.  3,  ya  que  es¬ 
to  corresponde  a  estribos  de  dos  ramas;  la 
separación  de  estribos,  s,  es  la  indicada  en 


los  datos,  o  sea  20  cm;  y  n  es  el  número  de 
barras  longitudinales,  o  sea  3.  De  esta  ma¬ 
nera  se  obtuvo  un  valor  de  Ktr  de  0.994  y 
uno  de  de  148  cm.  &  puede  ver  que  para 
este  caso  particular,  la  longitud  de  desarro¬ 
llo  calculada  con  la  ecuación  9.14  resultó 
significativamente  menor  que  la  calculada 
con  la  ecuación  más  sencilla  de  la  tabla  9.1 . 
Obsérvese  que  en  este  ejemplo  no  se  hizo 
ninguna  corrección  por  ser  el  área  de  acero 
longitudinal  proporcionada  mayor  que  la 
requerida,  ya  que  la  diferencia  es  muy  pe¬ 
queña. 
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Ejemplo  9.2  barra.  Rigió  en  el  ejemplo  el  peralte  efectivo, 

resultando  así  la  distancia  de  corte  a  partir  del 
Se  trata  en  este  ejemplo  de  ilustrar  la  determi-  centro  de  la  viga  igual  a  2.77  m. 
nación  de  los  puntos  de  corte  de  barras  en  una  Pata  comprobar  si  las  longitudes  disponibles 

viga  simplemente  apoyada.  Los  cálculos  se  hi-  eran  suficientes  para  desarrollar  la  capacidad 

cieron  de  acuerdo  con  las  indicacionesdel  Re-  requerida  se  calculó  la  longitud  de  desarrollo 

glamento  ACI  318-02.  El  refuerzo  requerido  que  resultó  de  106  cm.  Ya  que  se  satisfacen 

para  la  sección  dada  fue  14.83  cm^.  Como  ar-  tos  requisitos  de  la  figura  9.20,  se  usó  la  ecua- 

mado  se  propusieron  cuatro  barras  del  No.  7  ción  de  la  parte  superior  de  la  tabla  9.1,  co¬ 
que  dan  un  área  de  15.48  cm^,  colocadas  en  rrespondiente  a  barras  No.  7  y  mayores.  El 

un  lecho.  &  determinó  el  punto  donde  teórica-  valor  de  1 06  cm  se  necesitó  también  para  revi- 
mente  dejan  de  ser  necesarias  dos  de  las  barras  sar  los  requisitos  de  anclaje  en  los  apoyos.  En 

con  base  en  las  propiedades  de  la  parábola,  el  croquis  de  la  hoja  de  cálculo  4  se  muestra  el 

puesto  que  el  diagrama  de  momentos  de  la  armado  propuesto  y  el  diagrama  de  momento 

viga  del  ejemplo  es  parabólico.  Pata  ello  fue  resistente  correspondiente  a  este  armado.  Ob- 

necesario  calcular  la  resistencia  desarrollada  sérvese  que  se  supuso  que  las  barras  desarro¬ 
par  dos  barras.  El  procedimiento  seguido  se  lian  su  capacidad  linealmente  en  una  longitud 

aprecia  en  el  croquis  de  la  tercera  hoja  de  igual  a  la  longitud  de  desarrollo  a  partir  de  su 

cálculo.  Como  mínimo  las  barras  cortadas  de-  extremo.  &  aprecia  que  el  diagrama  de  mo- 

ben  prolongarse  más  allá  del  punto  teórico  una  mentó  resistente  requerido  teóricamente  que- 

distancia  igual  al  mayor  de  los  valores  del  pe-  da  ampliamente  cubierto  por  el  de  resistencia 

ralte  efectivo  y  de  12  veces  el  diámetro  de  la  a  momento  proporcionado  por  el  armado  pro- 
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EIEMPLO  9.2  icontinuadóni 


REVISIO. 
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puesto.  Es  interesante  observar  que  las  dos  ba-  los  requisitos  reseñados  en  las  secciones  7.6.1b 

iras  que  se  continúan  hasta  el  apoyo  desarro-  y  9.1 1.  &  comprobó  que  el  cortanteen  la  se¬ 
llan  su  esfuerzo  de  fluencia  en  una  longitud  clon  donde  se  cortan  las  barras  es  inferior  a 

de  106  cm,  lo  cual  lleva  a  una  sección  local!-  las  2/3  partes  de  la  resistencia  a  cortante  dis- 

zada  más  allá  de  la  sección  de  corte  de  las  ponióle,  por  lo  que  no  fue  necesario  propor- 

otras  dos  barras.  Sin  embargo,  esta  sección  se  clonar  refuerzo  transversal  adicional, 

localiza  antes  de  la  sección  de  corte  teórico.  Se  comprobó  también  que  las  barras 

Pata  revisar  los  requisitos  de  anclaje  en  penetran  en  el  apoyo  más  de  los  15  cm  que 

los  apoyos  se  utilizó  la  ecuación  9.23  incre-  exige  el  Reglamento  AGI  318-02,  en  apoyos 

mentando  la  relación  M^/Vu  en  30  por  ciento,  libres,  para  al  menos  la  tercera  parte  del  re¬ 
puesto  que  existe  una  acción  de  compresión  fuerzo  positivo  total, 

que  produce  un  efecto  confinante.  El  valor  de 
M  se  calculó  suponiendo  el  área  de  acero  Ejemplo  9.3 
real  utilizada. 

Puesto  que  el  corte  se  efectuó  en  una  zona  &  revisan  en  este  ejemplo  los  requisitos  de  an¬ 
de  tensión,  fue  necesario  satisfacer  alguno  de  claje  en  la  unión  de  una  viga  con  una  colum- 
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LO  9.3  (continuación) 


2a.  ALTERNATIVA 

I  ’i  f).iir.!^  ili’l  Nn  ;i. 

A,,,  =  T>.21  cm’ 

•  /V  =  '■).()?  cm- 
r/,_  =  2.S4  cm 
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,  _  0.075x4200x2.54 
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traslapar  las  dos  barras  del  No.  9  que  se  han 
propuesto  para  reforzar  la  sección  de  una  vi¬ 
ga  en  la  que  el  área  de  acero  teóricamente 
necesaria  es  de  1 000  mm^. 

Como  se  cumplen  las  condiciones  de  la 
figura  9.20,  se  usó  la  ecuación  de  la  parte 
superior  de  la  tabla  9.1  correspondiente  a 
barras  mayores  del  No.  7  y  sistema  SI.  Los 
parámetros  a  y  son  iguales  a  1 . 

Al  calcular  la  separación  libre  entre  ba¬ 
rras,  se  siguió  una  disposición  del  Reglamento 
ACI  que  establece  que  dicha  separación  debe 


ser  igual  a  la  separación  libre  fuera  de  la  zona 
de  traslape  menos  un  diámetro  de  barra,  dt,. 

Después  se  calcularon  la  relación  entre  el 
acero  propuesto  y  el  acero  requerido,  Asp/A^r, 
y  el  porcentaje  de  acero  traslapado,  con  el  fin 
de  determinar  la  clase  de  traslape  que  corres¬ 
ponde  según  la  tabla  9.3.  &  encontró  que  se 
trata  de  un  traslape  clase  B,  por  lo  que  la  lon¬ 
gitud  de  traslape  debe  ser  igual  a  la  longitud 
de  desarrollo  multiplicada  por  1.3.  De  esta 
manera  se  obtuvo  una  longitud  de  traslape  de 
1369  mm. 
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Ejercicios 


9.1  Caicuiar  ia  iongitud  de  desarroiio,  L^,  requerida 
para  ias  barras  dei  No.  9  de  ia  viga  de  ia  figura, 
segijn  ei  Regiamente  ACi  318-02.  Considerar 
fy  =  4200  kg/cm^  y  =  250  kg/cm^. 


9.3  Determinar  ei  anciaje  requerido  para  ias  barras 
dei  croquis.  Suponer  que  ias  barras  son  "aitas". 
Usar  ei  Regiamente  ACi  318-02.  Considerar  ios 
siguientes  casos: 


3  barras  dei  No.  9 

/ 

H-  -H 

30  cm 


Estribos  dei  No.  3  @  15  cm 
Recubrimiento  iibre  dei  acero 
principai  =  5  cm 


9.2  ¿Cuál  es  ei  diámetro  máximo  de  barra  que  pue¬ 
de  utiiizarse  en  ia  siguiente  viga  si  ei  área  de 
acero  necesaria  por  fiexión  es  5  cm^? 


30  cm  400  cm  30  cm 

=  200  kg/cm2  =  4200  kg/cm2 
Usar  Regiamente  ACi  31 8-02 


8^m 

i 


a)  Anciaje  recto 

b)  Gancho  de  90" 

c)  Gancho  de  180" 


Korroe  HqI  Mr\  O  íñí  OH  nm 


f'^  =  300  kg/cm^ 
fy  =  6000  kg/cm^ 


9.4  Una  viga  de  concreto  rectanguiar  tiene  un  perai- 
te  efectivo  d  =  50  cm.  Suponer  fy  =  3000  kg/cm^ 
y  f'c  =  200  kg/cm^.  El  recubrimiento  iibre  es  3.5 
cm.  Revisar  ei  anciaje  requerido,  según  ei  Regia¬ 
mente  ACi  318-02,  para  estribos  en  Udei  No.  3, 
de  dos  ramas  si  se  empiean  ganchos  de  90". 

9.5  Proponer  cortes  de  barras  para  ia  viga  dei  cro¬ 
quis  de  acuerdo  con  ias  indicaciones  dei  Regla¬ 
mento  ACI  31 8-02. Suponer  que  el  acero  dado  es 
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igual  al  requerido.  (No  hay  acero  en  exceso.)  Re-  9.7  Determinar  la  longitud  de  desarrollo  requerida 
visar  requisitos  de  anclaje  en  los  apoyos.  para  las  barras  de  tensión  de  la  viga  del  croquis: 


9.6  Para  la  viga  del  croquis  determinar:  a)  los  diagra¬ 
mas  de  Vu  y  M  b)  el  punto  donde  se  pueden 
oortar  dos  de  las  barras  del  armado  propuesto; 
c)  el  diagrama  de  oapacidad  de  momento  de  la 
viga;  d)  el  anclaje  requerido  a  la  izquierda  del 
empotramiento  oon  tramo  recto  y  oon  gancho  de 
90°.  Seguir  las  recomendaciones  del  Reglamento 
AGI  318-02.  Revisar  los  requisitos  por  corte  de 
barras  en  zona  de  tensión  y  en  caso  necesario,  ha¬ 
cer  las  modificaciones  requeridas  en  el  refuerzo. 


a)  Según  Reglamento  AGI  318-02 

b)  Según  las  NTG-04 

c)  Teniendo  en  cuenta  la  presencia  de  estribos. 


3  cm 


3  cm 

4  barras  No.  8 

=  250  kg/cm^ 
fy  =  4200  kg/cm^ 

Estribos  No.  3  @  20 

Acero  teóricamente 
requerido:  A  =19om2 


250  cm 

1  5  barras  del 

1 

No.  7 

± 

1 

0 

T 

64  cm 

Jl 

6  estribos  del  No.  3  @  20,  f 

estribos  restantes  @  1 5  om. 

’< - ► 

30  cm 

=  3  ton/m 

=  5  ton/m  (incluye  peso  propio) 
/  250  kg/cm2,  =  4200  kg/om2 


CAPÍTULO  10 


Agrietamiento 


10.1  Introducción.  110.2  Formación  y  de¬ 
sarrollo  de  grietas.  110.3  Mecanismos  de 
agrietamiento.  ñO.4  Expresiones  para  la 
predicción  de  agrietamiento.  110.5  Agrieta¬ 
miento  en  losas.  110.6  Anchos  permisibles 
de  grietas.  /ÍO.7  Sección  transformada. 
11 0.8  Recomendacionessobre  agrietamien¬ 
to  de  diversos  reglamentos.  110.9  Ejemplos. 


10.1  Introducción 

Debido  a  la  baja  resistencia  a  la  tensión  del 
concreto,  los  elementos  de  este  material  tien¬ 
den  a  agrietarse. 

Son  diversas  las  causas  que  conducen  al 
agrietamiento  del  concreto,  siendo  las  funda¬ 
mentales  las  deformaciones  debidas  a  cam¬ 
bios  volumétricos  y  los  esfuerzos  ocasionados 
por  fuerzas  de  tensión,  por  momentos  flexio- 
nantes,  o  por  las  fuerzas  cortantes. 

Los  cambios  volumétricos  ocasionados 
por  variaciones  en  la  temperatura  y  por  con¬ 
tracción  producen  esfuerzos  de  tensión  en 
los  elementos  estructurales  cuando  existe 
algún  tipo  de  restricción.  Cuando  estos  es¬ 
fuerzos  son  superiores  a  los  que  soporta  el 
concreto  se  presentan  agrietamientos.  Estos 
agrietamientos  pueden  controlarse  ya  sea 
por  medio  de  refuerzo  apropiadamente  dis¬ 
tribuido,  generalmente  especificado  por  los 
reglamentos  con  bases  empíricas,  o  ya  sea 
disponiendo  juntas  de  control  que  hacen 
que  el  agrietamiento  aparezca  en  lugares 


definidos.  En  capítulos  anteriores  se  hacen 
algunas  indicaciones  al  respecto.  El  agrie¬ 
tamiento  por  cambios  volumétricos  es  es¬ 
pecialmente  importante  en  elementos  de 
concreto  simple  o  concreto  masivo. 

Las  fuerzas  axiales  de  tensión,  los  mo¬ 
mentos  flexionantes  o  las  combinaciones  de 
estas  acciones  producen  grietas  normales  a 
los  ejes  de  los  elementos  estructurales.  Este 
tipo  de  agrietamiento  puede  ser  crítico  cuan¬ 
do  se  utiliza  acero  de  refuerzo  con  valores 
del  esfuerzo  de  fluencia  iguales  o  superio¬ 
res  a  4000  kg/cm^  o  cuando  las  cuantías  de 
acero  son  excepcionalmente  altas.  Aunque 
el  agrietamiento  no  puede  eliminarse  por 
completo,  en  estructuras  adecuadamente  di¬ 
señadas  con  un  detallado  conveniente  del 
refuerzo,  las  grietas  son  de  ancho  pequeño, 
generalmente  del  orden  de  0.1  mm  y  raras 
veces  superiores  a  0.5  mm,  de  manera  que 
no  afectan  a  la  resistencia  n  i  a  la  durabilidad 
de  los  elementos.  La  mayor  parte  de  este  ca¬ 
pítulo  se  refiere  al  agrietamiento  debido  a 
fuerzas  de  tensión  o  a  momentos  flexionan¬ 
tes,  y  a  la  forma  de  controlarlo. 

La  presencia  de  fuerzas  cortantes  y  de 
las  tensiones  diagonales  ocasionadas  por 
éstas  da  origen  a  grietas  inclinadas.  El  de¬ 
sarrollo  excesivo  de  estas  grietas  se  contra¬ 
rresta  por  medio  de  refuerzo  en  el  alma 
dimensionado  de  acuerdo  con  los  principios 
establecidos  en  el  capítulo  7.  El  agrietamien¬ 
to  por  tensión  diagonal  ha  sido  menos  es¬ 
tudiado  que  el  debido  a  flexión  o  a  fuerzas 
de  tensión,  y  aún  no  se  cuenta  con  métodos 
prácticos  para  estimar  el  ancho  y  la  separa¬ 
ción  de  grietas. 

Son  dos  las  razones  por  las  que  se  re¬ 
quiere  controlar  el  agrietamiento:  la  apa¬ 
riencia  y  el  riesgo  de  corrosión  del  refuerzo. 
El  tratamiento  del  problema  en  el  diseño  de 
estructuras  de  concreto  tiene  un  doble  as¬ 
pecto.  Por  una  parte,  debe  contarse  con 
métodos  para  predecir  la  separación  y  en 
particular,  el  ancho  de  las  grietas.  Este  aspec¬ 
to,  como  podrá  apreciarse  en  incisos  poste- 
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riores,  parece  estar  satisfactoriamente  re¬ 
suelto  para  efectos  prácticos.  Por  otra  parte, 
es  necesario  establecer  límites  aceptables 
del  ancho  de  grietas.  Esto  presenta  difi¬ 
cultades  por  los  factores  subjetivos  que  in¬ 
tervienen  en  la  determinación  de  anchos 
aceptables  desde  un  punto  de  vista  estético 
y  las  incertidumbres  existentes  en  cuanto  a 
la  influencia  del  ancho  en  la  corrosión  del 
refuerzo.  En  el  inciso  10.6  se  presentan  al¬ 
gunos  valores  de  anchos  permisibles  que 
han  sido  sugeridos. 

Para  un  tratamiento  más  exhaustivo  del 
agrietamiento  de  elementos  estructurales  de 
concreto  del  que  es  posible  en  el  presente 
texto,  consúltense  las  referencias  10.3,  10.1  1, 
10.15,  10.18,  10.20  y  10.21. 


10.2  Formación  y  desarrollo 
de  grietas 

Se  han  desarrollado  técnicas  de  laboratorio 
para  investigar  la  formación  y  desarrollo  de 
grietas  en  el  interior  de  una  masa  de  con¬ 
creto  [10.1].  A  continuación  se  describe  el 
fenómeno  de  agrietamiento  que  se  ha  obser¬ 
vado  usando  estas  técnicas. 


10.2.1  Elementos  sujetos  a  tensión 

El  tipo  de  espécimen  usado  consiste  en  un 
cilindro  o  prisma  de  concreto  con  una  barra 
longitudinal  en  cuyos  extremos  se  aplican 
fuerzas  de  tensión  (figura  10.1  a).  El  fenóme¬ 
no  de  agrietamiento  se  desarrolla  de  la  si¬ 
guiente  manera  [lO.lj. 

Cuando  los  esfuerzos  en  el  refuerzo  al¬ 
canzan  un  valor  del  orden  de  500  kg/cm^,  em¬ 
piezan  a  desarrollarse  grietas  perpendiculares 
al  refuerzo  que  atraviesan  toda  la  sección 
transversal.  Estas  grietas  reciben  el  nombre  de 
grietas  primarias  y  se  han  señalado  con  el  nú¬ 
mero  1  en  la  figura  10.1  b.  Las  primeras  grietas 
se  forman  en  las  secciones  en  que  el  concreto 
es  más  débil  a  tensión.  Debido  a  la  variabili¬ 
dad  natural  del  material,  la  localización  de  es¬ 
tas  secciones  es  un  fenómeno  aleatorio  y  en 
dos  especimenes  aparentemente  iguales  las 
grietas  se  forman  en  secciones  diferentes. 

Si  los  esfuerzos  en  el  refuerzo  se  au¬ 
mentan  a  una  magnitud  del  orden  de  1500 
kg/cm^,  se  observan  nuevas  grietas  que  se 
desarrollan  entre  las  grietas  primarias  exis¬ 
tentes,  pero  que  no  alcanzan  la  superficie 
exterior  del  espécimen.  Estas  grietas  se  han 
denominado  grietas  secundarias  y  se  seña¬ 
lan  con  el  número  2  en  la  figura  10.1  b. 
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Figura  10.1  Configuración  de  agrietamiento  de  un 
espécimen  sujeto  a  tensión  (según  Broms  [1 0.1  ]). 
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Figura  10.2  Agrietamiento  de  un  espécimen  de 
concreto  sujeto  a  tensión  (según  Broms  [1 0.2]). 
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Para  esfuerzos  mayores  se  forman  pe¬ 
queñas  grietas  longitudinales  que  se  desarro¬ 
llan  desde  las  grietas  primarias  y  secundarias 
existentes;  estas  grietas  se  señalan  con  el  nú¬ 
mero  3  en  la  figura  10.1b.  En  esta  etapa  no 
se  forman  nuevas  grietas  transversales,  pero 
las  existentes  aumentan  su  ancho. 

En  la  figura  10.2  se  muestra  el  estado  de 
agrietamiento  de  un  cilindro  de  concreto 
de  15  X  30  cm  con  una  varilla  del  No.  8  co¬ 
locada  longitudinalmente  [10.2].  En  ensayes 
de  este  tipo  se  ha  visto  que  las  grietas  que  se 
extienden  hasta  la  superficie  del  espécimen 
alcanzan  su  ancho  máximo  en  la  superficie, 
mientras  que  las  grietas  que  se  desarrollan 
únicamente  dentro  de  la  masa  de  concreto 
alcanzan  su  ancho  máximo  en  la  cara  del  re¬ 
fuerzo.  Los  números  de  la  figura  10.2  indi¬ 
can  el  orden  de  aparición  de  las  grietas. 

10.2.2  Elementos  sujetos  a  flexión 

La  formación  y  desarrollo  de  grietas  en  la  zo¬ 
na  de  tensión  de  un  elemento  sujeto  a  fle¬ 
xión  (figura  10.3)  son  semejantes  a  los  de  un 
espécimen  sujeto  a  tensión.  Las  grietas  pri¬ 
marias  (1  en  la  figura  10.3)  se  forman  a  car¬ 
gas  relativamente  bajas  y  se  prolongan  hasta 
el  eje  neutro.  Las  grietas  secundarias  (2  en  la 
figura  10.3)  son  visibles  en  la  cara  lateral  y 
se  prolongan  hasta  una  altura  menor  que  la 
del  eje  neutro.  En  algunos  casos  se  observan 
grietas  secundarias  muy  pequeñas  hasta  la 


altura  del  refuerzo  (3  en  la  figura  10.3).  Las 
grietas  longitudinales  (4  en  la  figura  10.3)  se 
forman  a  cargas  cercanas  a  la  resistencia  del 
elemento,  a  la  altura  del  refuerzo  de  tensión. 
En  algunos  ensayes  se  ha  observado  que  las 
grietas  primarias  se  dividen  en  dos  ramas 
horizontales  (5  en  la  figura  10.3),  o  que  se 
forman  grietas  horizontales  a  la  altura  del 
eje  neutro  (6  en  la  figura  10.3).  Esto  sucede 
cuando  está  a  punto  de  alcanzarse  la  resis¬ 
tencia  del  elemento. 


10.3  Mecanismos  de  agrietamiento 

Se  han  propuesto  algunos  mecanismos  de 
agrietamiento  que  sirven  de  base  para  calcu¬ 
lar  la  separación  y  el  ancho  de  grietas.  Los 
mecanismos  difieren  entre  sí  por  las  hipó¬ 
tesis  hechas  sobre  la  distribución  de  esfuer¬ 
zos  en  el  concreto,  la  que  depende  a  su  vez 
de  la  forma  en  que  se  supone  que  se  trans¬ 
fieren  los  esfuerzos  de  adherencia  del  acero 
al  concreto.  Esta  transferencia  de  esfuerzos 
no  se  ha  podido  determinar  con  precisión, 
por  las  razones  expuestas  en  el  capítulo  9. 

10.3. 1  Mecanismo  clásico  de  agrietamiento 
[10.31 

En  este  mecanismo  se  supone  una  distribu¬ 
ción  uniforme  de  esfuerzos  de  tensión  en  un 


Figura  10.3  Configuración  de  agrietamiento  de  un  espécimen  sujeto  a  flexión  (según  Broms  [10.2]). 
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Figura  10.4  Mecanismo  clásico  de  agrietamiento. 


área  efectiva  de  concreto  y  una  cierta  distri¬ 
bución  de  esfuerzos  de  adherencia  a  lo  lar¬ 
go  del  refuerzo.  La  formación  de  grietas  se 
explica  de  la  siguiente  manera. 

Al  aplicar  la  fuerza  de  tensión,  Z  apare¬ 
cen  las  grietas  primarias  (1  en  la  figura  10.4) 
en  las  secciones  más  débiles  del  elemento, 
secciones  A  localizadas  al  azar.  En  las  sec¬ 
ciones  que  coinciden  con  estas  grietas,  el 
esfuerzo  en  el  acero  es  fs  =  TIA-  En  otras 
secciones  el  esfuerzo  en  el  acero  es  menor, 
ya  que  la  fuerza  de  tensión  se  transmite  par¬ 
cialmente  al  concreto  por  adherencia.  En  la 
figura  10.46  se  indica  con  trazo  lleno  una 
distribución  aproximada  de  los  esfuerzos  de 
adherencia  en  esta  etapa,  y  en  las  figuras 
10.4c  y  10.4c/  se  indican  con  trazo  lleno  las 
distribuciones  de  esfuerzos  en  el  concreto  y 
en  el  refuerzo,  respectivamente. 

Si  la  transmisión  de  esfuerzos  de  ten¬ 
sión  al  concreto  es  tal  que  se  alcanza  la  re¬ 


sistencia  del  material,  se  forma  una  nueva 
grieta  en  una  sección  situada  aproximada¬ 
mente  al  centro  entre  las  dos  grietas  existen¬ 
tes  (grieta  2  en  la  figura  10.4a).  Al  formarse 
esta  nueva  grieta,  cambia  la  distribución  de 
esfuerzos  de  adherencia  a  la  forma  indicada 
con  línea  punteada  en  la  figura  10.46.  Tam¬ 
bién  cambian  las  distribuciones  de  esfuer¬ 
zos  de  tensión  en  el  concreto  y  en  el  acero 
(figuras  10.4c  y  10.4c/).  Si  con  la  nueva  dis¬ 
tribución  de  esfuerzos  de  tensión  en  el  con¬ 
creto  se  alcanza  la  resistencia  del  material, 
se  forman  nuevas  grietas  en  las  secciones  C 
de  la  figura  10.4a.  Pero  si  la  distancia  entre 
las  secciones  A  y  S  es  tal  que  la  fuerza  de 
tensión  que  se  transmite  por  adherencia 
de  la  sección  A  a  la  sección  C  es  menor  que 
la  resistencia  del  material,  entonces  no  se 
forman  nuevas  grietas  en  las  secciones  C.  És¬ 
te  es  el  caso  representado  en  la  figura  1 0.4c. 
La  distancia  entre  las  secciones  A  y  B  es  la 
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separación  mínima  de  grietas,  que  se  deno¬ 
mina  amín-  Esta  distanciaes  la  longitud  mínima 
en  que  puede  desarrollarse  por  adherencia 
la  resistencia  a  tensión  del  concreto. 

El  mecanismo  clásico  indica  que  el  fe¬ 
nómeno  de  agrietamiento  está  sujeto  a  una 
gran  variabilidad.  En  efecto,  si  la  separación 
L  entre  las  secciones  A  es  ligeramente  ma¬ 
yor  que  lamín,  se  forma  una  nueva  grieta  en 
la  sección  como  se  muestra  en  la  figura 
1 0.4a.  En  este  caso,  la  separación  entre  grie¬ 
tas  es  a  =  /./2  =  amín-  Pero  si  la  separación  L 
es  ligeramente  menor  que  lamín,  no  alcanza 
a  formarse  otra  grieta  y  a  =  L  =  lamín-  Por 
consiguiente,  la  separación  puede  variar  en¬ 
tre  amín  y  l^mín,  con  un  promedio  de  1  Samín- 
Si  se  representa  la  separación  promedio  por 
2prom,  entonces 

=  1  =- 
^máx  ~  2  ^prom  Y  ^mín  ~  ^  ^prom 

La  variabilidad  en  fabricación  y  méto¬ 
dos  de  curado  puede  incrementar  aún  más 
esta  dispersión  natural  en  la  separación  de 
grietas. 

El  valor  de  amín  puede  calcularse  igua¬ 
lando  la  resistencia  en  tensión  del  elemento 
de  concreto  con  la  fuerza  de  tensión  transfe¬ 
rida  por  adherencia: 

Resistencia  en  tensión  = /4c/t  (10.1) 

Tensión  transferida  =amínyuZs  (10.2) 

y  en  sistema  SI: 


Tensión  transferida  «  O.&d  ^^0.2  Slí 


donde 


Igualando  las  ecuaciones  10.1  y  10.2  y 
despejando  amín  se  obtiene 


^mfn 


-  _L  A. 

yu  Es 
y  en  sistema  SI 


(10.3) 


(10.3  Sh 


10/  /V 
yu  Es 

Sustituyendo  Es  =  4As/db  y  p  =  A¡/Ac  en 
la  ecuación  10.3 


P 


(10.4) 


y  en  sistema  SI: 

2A. 

i/í/ 


A 


(10.4  Sil 


El  ancho  de  grieta,  w,  es  igual  a  la 
elongación  del  acero  entre  dos  grietas  me¬ 
nos  la  elongación  del  concreto.  Debido  a 
que  la  elongación  del  concreto  es  muy 
pequeña  comparada  con  la  del  acero,  se 
puede  despreciar  y  se  obtiene: 


^mín  ^mín 


(10.5) 


y  en  sistema  SI 

^mín  ~  Yq  “  1Q£  1 1 0  5  si) 

Sustituyendo  la  ecuación  10.4  en  la 
ecuación  10.5: 


A(^  =  área  de  la  sección  transversal  del 
elemento 

ft  =  resistencia  en  tensión  del  concreto 
Y  =  factor  que  depende  de  la  distribución 
de  esfuerzos  de  adherencia 
u  =  esfuerzo  máximo  de  adherencia 
Es  =  perímetro  de  las  barras  de  refuerzo 


w 


mín 


4jupE; 


(10.6) 


Generalmente  interesa  conocer  el  an¬ 
cho  máximo  de  grietas,  Wmáx,  en  vez  del 
ancho  mínimo,  Wmín-  Teniendo  en  cuenta 
que  amáx  =  lamín,  se  obtiene 
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frd, 

lyup 


(10.7) 


w 


máx 


Ws 

lyupE^ 


(10.8) 


Las  ecuaciones  1 0.7  y  1 0.8  pueden  apli¬ 
carse  también  a  vigas  sujetas  a  flexión,  si  la 
cuantía  de  refuerzo,  p,  se  define  respecto  a 
un  área  efectiva,  A  ,  que  tiene  el  mismo 
centroide  que  el  refuerzo  de  tensión  (figura 
10.5).  El  valor  de es  A,  =2b(h-d). 


Fgura  10.5  Definición  de  área  efectiva  en 
eiementos  sujetos  a  fiexión. 


El  mecanismo  clásico  de  agrietamiento 
permite  obtener  una  idea  clara  de  la  in¬ 
fluencia  de  algunas  variables  importantes.  Sin 


embargo,  la  hipótesis  de  una  distribución 
uniforme  de  esfuerzos  en  el  área  de  la  sec¬ 
ción  transversal  de  elementos  sujetos  a 
tensión,  o  en  el  área  efectiva  de  elementos 
sujetos  a  flexión,  es  sumamente  simplista, 
por  lo  que  los  anchos  y  separaciones  de 
grietas  calculados  con  las  ecuaciones  10.7  y 
10.8  no  concuerdan  satisfactoriamente  con 
resultados  experimentales.  Se  ha  visto  que 
estas  ecuaciones  sobrestiman  especialmente 
la  influencia  del  diámetro  de  las  barras,  dt, 
[10.4]. 

10.3.2  Mecanismo  basado  en  el  estado 
interno  de  esfuerzos 

Se  ha  mencionado  que  es  sumamente  difícil 
determinar  la  distribución  de  esfuerzos  de 
adherencia  a  lo  largo  del  refuerzo.  Ya  que 
esta  distribución  influye  en  el  estado  interno 
de  esfuerzos  en  el  concreto,  tampoco  es  fá¬ 
cil  determinar  dicho  estado  de  esfuerzos.  Sin 
embargo,  se  han  hecho  análisis  basados  en 
la  Teoría  de  la  Elasticidad  [10.1]  en  los  que 
se  supone  que  la  fuerza  de  tensión  actúa  dis¬ 
tribuida  linealmente  en  la  superficie  de  la 
grieta  y  al  nivel  del  acero  de  refuerzo  (figura 
10.6).  Estos  análisis  elásticos  indican  que  al 
formarse  las  primeras  grietas  ocurre  una 
redistribución  de  esfuerzos  en  el  concreto, 
por  lo  que  éstos  ya  no  son  uniformes  en  la 
sección  transversal,  como  se  supone  en  el 
mecanismo  clásico  de  agrietamiento.  Los 
resultados  de  los  análisis  señalan  que  dentro 


Zona  de  esfuerzos  de 
tensión  elevados 


Figura  10.6  Redistribución  de  esfuerzos  por  efecto  dei  agrietamiento  (según  Broms  [10.1]). 
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Figura  10.7  Agrietamiento  de  un  elemento  sujeto  a  tensión  según  el  mecanismo 

propuesto  por  Broms  [10.2]). 


de  un  círculo  inscrito  entre  las  superficies  de 
las  grietas,  existen  esfuerzos  de  tensión  eleva¬ 
dos,  mientras  que  fuera  del  círculo  los  esfuer¬ 
zos  son  de  compresión  o  son  de  tensión,  pero 
muy  pequeños  (figura  10.6b).  Basándose  en 
este  estado  de  esfuerzos,  Broms  [10.1,  10.21 
ha  propuesto  un  mecanismo  de  agrietamiento 
según  el  cual  la  grieta  se  desarrolla  únicamen¬ 
te  en  la  zona  de  esfuerzos  de  tensión  eleva¬ 
dos.  Esta  zona  depende  de  la  relación  l_/h 
(figura  10.6).  Si  esta  relación  es  menor  que  1, 
el  círculo  inscrito  no  alcanza  a  cortar  la  cara 
superior  del  espécimen  y  por  consiguiente,  la 
grieta  no  es  visible  en  el  exterior.  Si  la  relación 
es  mayor  que  1,  el  círculo  corta  la  cara  supe¬ 
rior  y  la  grieta  se  desarrolla  hasta  el  exterior. 

&i  la  figura  10.7  se  muestran,  en  forma 
idealizada,  el  desarrollo  y  orden  de  aparición 
de  grietas  en  un  espécimen  sujeto  a  tensión. 
La  grieta  1  se  forma  en  una  sección  localiza¬ 
da  al  azar  donde  los  esfuerzos  de  tensión  ex¬ 
ceden  la  resistencia  del  concreto.  Después  de 
la  aparición  de  esta  grieta  se  redistribuyen  los 
esfuerzos  en  el  concreto  y  las  zonas  de  esfuer¬ 
zos  elevados  de  tensión  son  las  que  quedan 
en  los  círculos  inscritos  entre  la  grieta  y  los 
extremos  del  espécimen.  (En  la  figura  se 
muestra  únicamente  el  círculo  del  lado  dere¬ 
cho.)  Las  grietas  2  se  forman  aproximadamen¬ 
te  al  centro  de  los  círculos  inscritos. 

Como  estos  círculos  alcanzan  a  cortar 
las  caras  laterales  del  espécimen,  las  grietas 


se  prolongan  hasta  dichas  caras,  por  lo  que 
son  visibles  en  el  exterior.  Al  formarse  las 
grietas  2,  ocurre  una  nueva  redistribución  de 
esfuerzos  y  las  zonas  de  esfuerzos  elevados 
de  tensión  se  localizan  dentro  de  los  círcu¬ 
los  inscritos  entre  la  grieta  1  y  las  grietas  2, 
y  entre  éstas  y  los  extremos  del  espécimen 
de  concreto.  Las  grietas  3  se  forman  aproxi¬ 
madamente  al  centro  de  los  nuevos  círculos 
inscritos,  y  ya  que  éstos  no  alcanzan  las 
caras  laterales  del  espécimen,  las  grietas  no 
son  visibles  en  el  exterior,  como  se  indica  en 
la  figura  10.7.  El  proceso  de  agrietamiento 
continúa  en  la  forma  descrita,  hasta  que  la 
separación  de  las  grietas  es  tal  que  la  resis¬ 
tencia  del  concreto  no  puede  desarrollarse 
por  adherencia  entre  grietas  consecutivas. 

La  separación  de  grietas  superficiales,  se¬ 
gún  este  mecanismo  de  agrietamiento,  varía 
de  t  a  2t,  donde  t  es  el  recubrimiento  de  con¬ 
creto  medido  desde  el  eje  longitudinal  de  la 
varilla.  El  valor  de  2t  ocurre  cuando  los  círcu¬ 
los  inscritos  son  tangentes  a  las  caras  laterales 
y  el  valor  de  t  cuando  los  círculos  intersectan 
ligeramente  dichas  caras.  Por  consiguiente,  la 
separación  de  grietas  está  sujeta  a  una  gran 
variabilidad,  al  igual  que  en  el  mecanismo 
clásico.  Las  expresiones  para  calcular  la  sepa¬ 
ración  son  más  sencillas,  ya  que 

3/náx  ~  2í;  3mín  ~  L’  ^prom  ~  ^  (10.9) 
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Los  anchos  de  grietas  respectivos  son 
^máx  ~  ^s^máx  —  2t£¡ 

^mfn  —  ^s^mín  —  t^s 

Wprom  —  ^s^prom  —  1.5í£s  (10.10) 

En  una  serie  de  ensayes,  efectuada  para 
comprobar  esta  teoría,  se  encontró  una  se¬ 
paración  promedio  de  grietas  de  2. Oí,  en  vez 
de  la  separación  promedio  teórica  de  1 .5í. 
La  diferencia  se  debe  a  las  hipótesis  simplis¬ 
tas  en  que  se  basa  el  cálculo  del  estado  in¬ 
terno  de  esfuerzos  en  el  concreto. 

Ei  proceso  de  agrietamiento  de  un  ele¬ 
mento  sujeto  a  flexión,  según  este  mecanis¬ 
mo,  es  semejante  al  de  un  elemento  sujeto  a 
tensión  y  se  ilustra  en  la  figura  10.8. 

Si  se  comparan  las  expresiones  para  el 
cálculo  de  separación  y  ancho  de  grietas  ob¬ 
tenidas  con  el  mecanismo  clásico  y  con  el 
propuesto  por  Broms,  se  ve  que  son  comple¬ 
tamente  diferentes.  La  diferencia  se  origina 
en  las  distintas  hipótesis  sobre  la  distri¬ 
bución  de  esfuerzos  en  el  concreto.  Las  ex¬ 
presiones  recomendadas  para  la  evaluación 
práctica  del  agrietamiento  de  elementos  de 
concreto  reforzado,  que  se  presentan  en  la 
siguiente  sección,  son  modificaciones  de  las 
obtenidas  de  los  mecanismos  de  agrieta¬ 
miento  y  se  basan  principalmente  en  resul¬ 
tados  experimentales. 


10.4  Expresiones  para  la  predicción 
de  agrietamiento 

A  través  de  estudios  experimentales  se  han 
determinado  los  factores  que  mayor  influen¬ 
cia  tienen  en  el  ancho  de  las  grietas  y  se  ha 
encontrado  que  dicho  ancho 

a)  es  mayor  cuando  se  utilizan  barras  li¬ 
sas  que  con  barras  corrugadas 

b)  depende  en  forma  importante  del  es¬ 
pesor  del  recubrimiento 

c)  aumenta  con  el  esfuerzo  en  el  acero, 
siendo  esta  variable  la  más  importante 

c/j  depende  del  área  de  concreto  que 
rodea  a  las  barras  en  la  zona  de  ten¬ 
sión,  disminuyendo  cuanto  mejor 
distribuido  se  encuentre  el  refuerzo 
en  dicha  zona. 

Estas  variables  se  reflejan  en  las  nume¬ 
rosas  fórmulas  propuestas  para  predecir  el 
ancho  de  grietas.  &  consideran  aquí  única¬ 
mente  cuatro  de  ellas:  la  de  la  Portiand  Ce- 
ment  Association  (P.C.A.),  la  de  la  Cement 
and  Concrete  Association  (C.A.C.A.),  la  de 
Gergely  y  Lutz,  y  una  propuesta  reciente¬ 
mente  por  Frosch. 


Figura  10.8  Agrietamiento  de  un  eiemento  sujeto  a  fiexión  según  ei  mecanismo 

propuesto  por  Broms  [10.2]. 


Expresiones  para  la  predicción  de  agrietamiento  3 1 7 


10.4. 7  Fórmula  propuesta  por  la  P.C.A.  [10.4] 

La  ecuación  propuesta  por  la  P.C.A.  para 
calcular  el  ancho  máximo  de  grietas  al  nivel 
del  acero  de  refuerzo  es  la  siguiente 

=  2.6Va /jX  lO'^(cm)  (10.11) 
y  en  sistema  SI 

=  83.8^  f,  X  lO^ímm)  (lO.n  SI) 

Esta  ecuación  se  obtuvo  de  tres  series 
de  ensayes  en  las  que  se  observó  que  la 
ecuación  10.8,  deducida  del  mecanismo 
clásico,  sobrestima  la  influencia  del  diáme¬ 
tro,  y  que  el  ancho  de  la  grieta  depende 
principalmente  del  esfuerzo  en  el  acero,  fs,  y 
del  área  efectiva  de  concreto  que  rodea  a 
cada  barra,  A.  El  valor  de  A  puede  obtener¬ 
se  dividiendo  el  área  efectiva,  A  (figura 
10.5)  entre  el  número  de  varillas  (A  =  Ag/ZV). 
El  esfuerzo  del  acero,  fs,  puede  calcularse 
con  la  ecuación 


fs  = 


M 

A^z 


donde  rj  es  una  constante  que  vale  3.3  para 
barras  corrugadas  y  4  para  barras  lisas;  r  es 
la  distancia  desde  la  arista  longitudinal  de  la 
viga  hasta  la  superficie  de  la  barra  más  cer¬ 
cana  (figura  10.9a);  h  el  peralte  total;  c(  e( 
peralte  efectivo,  y  c  es  la  profundidad  del  eje 
neutro.  El  valor  de  c  se  determina  usando 
el  concepto  de  sección  transformada  que  se 
describe  en  la  sección  10.7. 

Para  determinar  el  ancho  máximo  a  la 
altura  del  refuerzo  de  tensión,  la  ecuación 
10.1  2  se  simplifica  a 

=  (cm)  (10.13) 

En  este  caso,  r  es  el  recubrimiento  late¬ 
ral  libre  (figura  10.96). 


en  la  que  se  puede  suponer  un  valor  aproxi¬ 
mado  de  z  =  7d/8.  La  ecuación  10.1 1  es 
aplicable  siempre  que  fs  sea  menor  que  el 
esfuerzo  de  fluencia,  fy,  que  el  valor  de  A  es¬ 
té  comprendido  entre  20  y  320  cm^,  y  que 
las  barras  de  refuerzo  sean  corrugadas. 

10.4.2  Fórmula  propuesta  por  la  C.A.C.A. 
[10.5] 

Bn  una  investigación  realizada  en  la  C.A.C.A. 
se  encontró  que  el  ancho  máximo  de  las 
grietas  ocurre  al  nivel  de  las  fibras  en  ten¬ 
sión  más  alejadas  del  eje  neutro  y  que  este 
ancho  se  puede  calcular  con  la  ecuación 

=  00.12) 

fj  o -  c 


Figura  10.9  Parámetros  que  intervienen  en  la 
ecuación  propuesta  por  la  C.A.C.A. 

Estas  ecuaciones  se  obtuvieron  de  una 
serie  muy  extensa  de  ensayes  y  están  apoya¬ 
das  también  por  un  análisis  teórico  semejan¬ 
te  al  de  Broms.  La  ecuación  10.1  3  es  similar 
a  la  ecuación  10.10,  pero  la  definición  del 
recubrimiento  es  diferente.  En  la  ecuación 
10.13  el  recubrimiento  se  toma  desde  la 
superficie  exterior  de  la  barra  hasta  la  cara 
del  elemento,  mientras  que  en  la  ecuación 
10.10  se  toma  desde  el  centro  de  la  barra 
hasta  la  cara  del  elemento. 

10.4.3  Fórmulas  de  Cergely  y  Lutz  [10.6] 

Estos  autores  proponen  ecuaciones  para 
calcular  el  ancho  máximo  de  grietas  en  la 
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fibra  extrema  en  tensión  y  al  nivel  del  acero 
de  refuerzo.  Las  ecuaciones  son,  respectiva¬ 
mente, 

w„áx  =  ^'í%x10-^(cm)  (10.14) 

'^máx  =  — ^^^S-^sXlO~^(cm)  (10.15) 

1  +-^ 

3h, 

o  bien  en  sistema  SI: 


10.4.4  Fórmulas  de  Frosch  [10.2 11 

Este  autor  utiliza  la  teoría  clásica  (sección 
10.3.1)  para  calcular  el  ancho  de  las  grietas 
y  los  resultados  obtenidos  por  Broms  (sec¬ 
ción  10.3.2)  para  calcular  la  separación  de 
las  grietas.  De  acuerdo  con  esto,  el  ancho 
de  la  grieta  al  nivel  del  acero  de  refuerzo,  fi¬ 
gura  10.1  1,  estaría  dado  por  la  ecuación 

w  =  fija  (10.16) 


En  estas  ecuaciones,  A  es  el  área  de 
concreto  que  rodea  a  cada  barra  definida  en 
la  misma  forma  que  para  la  ecuación  10.1 1 
(A  =  Ae/N);  t¡y  es  el  recubrimiento  inferior 
medido  desde  el  centro  de  la  varilla  más  baja 

(figura  1 0.1  0);  Y=  {h\  y  /?2  se  definen  en 

la  figura  10.1  0);  y  íj  es  el  recubrimiento  late¬ 
ral  definido  en  la  figura  10.1  0. 

Las  ecuaciones  10.1  4  y  10.1  5  se  obtuvie¬ 
ron  por  análisis  estadístico  de  cinco  series  de 
ensayes. 


que  es  la  misma  ecuación  10.5  obtenida  an¬ 
teriormente.  Si  se  desea  el  ancho  al  nivel  del 
lecho  inferior  de  la  viga,  se  puede  obtener 
multiplicando  el  valor  anterior  por  el  factor 

^  =  (10.17) 

e,  d-c 

donde  los  términos  están  definidos  en  la  fi¬ 
gura  10.1 1. 

Para  poder  calcular  los  anchos  de  grietas 
con  estas  ecuaciones,  es  necesario  determi¬ 
nar  la  separación  de  grietas,  a.  Esta  separa¬ 
ción,  de  acuerdo  con  Broms,  depende  del 
recubrimiento  de  concreto,  de  o  ds,  de  la  se¬ 
paración  entre  barras,  s,  y  se  puede  calcular 
con  la  ecuación 

a=%d*  (10.18) 

donde  d*  y  los  términos  anteriores  están  de¬ 
finidos  en  la  figura  10.12,  y  el  factor  Y  vale 


Figura  10.1 0  Parámetros  que  intervienen  en 
ias  ecuaciones  propuestas  por  Gergeiy  y  Lutz. 


Figura  10.1 1  Viga  agrietada  y  diagrama 
de  deformaciones  unitarias,  [10.211. 
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1  para  la  separación  mínima,  1 .5  para  la  se¬ 
paración  promedio  y  2  para  la  separación 
máxima.  Este  factor  toma  en  cuenta  la  varia¬ 
bilidad  a  la  que  está  sujeto  el  fenómeno  del 
agrietamiento,  según  lo  explicado  en  la  sec¬ 
ción  10.3.1. 


Figura  10.12  Definición  de  recubrimientos. 


Si  se  sustituye  la  ecuación  10.18  en  la 
10.1  6,  haciendo  Sg  =  fg/^s  Y  d*  PC'  el  valor 
mostrado  en  la  figura  10.1  2  (el  de  la  derecha 
es  normalmente  mayor),  el  ancho  máximo 
de  grieta  en  el  lecho  inferior  de  la  viga  que¬ 
da  determinado  por  la  ecuación 


Wmáx 


(10.19) 


Frosch  recomienda  usar  valores  de  en¬ 
tre  0.4  y  0.5  mm.  Si  se  trazan  las  curvas  co¬ 
rrespondientes,  se  puede  ver  que  una  buena 
aproximación  se  logra  con  una  regla  muy 
sencilla  que  consiste  en  especificar  una  se¬ 
paración  máxima  constante  de  30  cm  para 
recubrimientos  de  que  vayan  de  0  a  7.5  cm 
y  reducir  linealmente  la  separación  hasta  0 
para  un  recubrimiento  de  15  cm.  Desde  lue¬ 
go  que  este  último  valor  no  se  presenta  en  la 
práctica.  Los  resultados  se  muestran  en  la  fi¬ 
gura  10.1  3,  para  acero  de  4200  kg/cm^  de  lí¬ 
mite  de  fluencia.  Lo  que  indica  la  línea 
horizontal  en  esta  figura  es  que  si  la  separa¬ 
ción  entre  barras  de  refuerzo  no  excede  de 
30  cm  y  el  recubrimiento  no  excede  de  7.5 
cm,  el  ancho  máximo  de  grietas  estará  com¬ 
prendido  entre  0.4  y  0.5  mm.  La  línea  recta 
inclinada  define  una  reducción  en  la  sepa¬ 
ración  entre  barras  si  el  recubrimiento  es 
mayor  de  7.5  cm.  Si  se  desea  calcular  el  an¬ 
cho  máximo  de  grietas  para  una  separación 
dada  entre  las  barras  de  refuerzo,  deberá 
usarse  la  ecuación  10.1  9.  Ai  usar  esta  ecua¬ 
ción,  el  valor  de  la  profundidad  del  eje  neu¬ 
tro,  c  puede  calcularse  con  el  artificio  de  la 
sección  transformada,  sección  10.7,  y  el  es¬ 
fuerzo  en  el  refuerzo,  fg,  con  este  mismo  ar¬ 
tificio  o  de  manera  aproximada  como  se  ha 
explicado  para  los  otros  métodos. 


La  propuesta  de  Frosch  consiste  en  fijar 
un  valor  razonable  del  ancho  máximo  de 
grieta  y,  despejando  el  valor  de  a  en  la  ecua¬ 
ción  anterior,  calcular  valores  máximos  per¬ 
misibles  de  la  separación  entre  las  barras  de 
refuerzo  longitudinal.  La  ecuación  que  se 
obtiene  despejando  a  es  la  siguiente: 


(10.20) 


a=2. 


^máx 

2fgP 


Se  pueden  trazar  gráficas  de  la  separa¬ 
ción  entre  barras,  a,  contra  el  recubrimiento 
de  concreto,  de,  para  valores  fijos  de  w^áx- 


o  2.5  5  7.5  1  0  12.5  15  17.5  20 


Recubrimiento  de  concreto,  de  (cm) 


Figura  10.1 3  Propuesta  de  diseño 
de  Frosch  [10.211. 
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1 0.4.5  Comentarios  sobre  las  fórmulas  para 
cálculo  de  ancho  de  grietas 

Las  cuatro  fórmulas  que  se  han  presentado  an¬ 
teriormente  difieren  no  sólo  en  los  coeficien¬ 
tes  numéricos,  sino  también  en  las  variables 
que  intervienen.  La  correlación  entre  resulta¬ 
dos  de  ensayes  y  resultados  calculados  es 
semejante  para  las  tres  ecuaciones,  aunque 
Frosch  [10.21]  señala  que  las  tres  primeras 
ecuaciones  se  compararon  con  ensayes  de  vi¬ 
gas  que  tenían  recubrimientos  pequeños.  Esta 
correlación  no  es  tan  buena  como  en  el  caso 
de  cálculos  de  resistencia,  por  la  variabilidad 
misma  del  fenómeno  de  agrietamiento  y  por 
los  muchos  factores  que  en  él  intervienen 
(tipo  de  barra,  resistencia  del  concreto,  recu¬ 
brimiento,  tipo  de  curado,  condiciones,  am¬ 
biente,  etcétera). 

La  diversidad  entre  las  ecuaciones  se 
origina  de  la  falta  de  una  teoría  que  explique 
y  que  permita  incorporar  de  manera  integra¬ 
da  los  distintos  factores  que  influyen  en  el 
agrietamiento.  En  la  actualidad  se  están 
efectuando  estudios  en  este  sentido  que  se 
enfocan  a  analizar  el  desarrollo  de  grietas  a 
nivel  microscópico,  microagrietamiento,  y  a 
la  aplicación  de  la  Teoría  de  la  Mecánica  de 
Fracturas  al  concreto.  Estos  estudios  todavía 
no  tienen  una  repercusión  directa  en  los  re¬ 
glamentos  de  construcción,  por  lo  que  no  se 
incluyen  en  este  texto.  El  lector  interesado 
puede  consultar  la  referencia  10.1  5. 

Por  lo  pronto,  debido  a  la  naturaleza 
aleatoria  del  agrietamiento,  los  cálculos  de 
ancho  de  grietas  deben  usarse  meramente 
como  una  guía  para  lograr  una  disposición 
apropiada  de  las  barras  de  refuerzo  y  no  co¬ 
mo  valores  a  comparar  con  anchos  de  grie¬ 
tas  medidos  en  las  estructuras. 


10.5  Agrietamiento  en  losas 

El  número  de  estudios  para  determinar  el 
agrietamiento  en  losas  perimetral mente  apo¬ 


yadas  es  muy  reducido.  Esto  se  debe  princi¬ 
palmente  a  que  el  agrietamiento  de  losas  no 
ha  sido  un  factor  importante  en  la  práctica. 
Se  ha  realizado  un  número  limitado  de  ensa¬ 
yes  en  losas  reforzadas  con  malla  soldada  de 
alambre  [10.8,  10.1  7]  en  los  que  se  encon¬ 
tró  que  pueden  formarse,  bajo  cargas  de 
trabajo,  las  dos  configuraciones  de  agrieta¬ 
miento  mostradas  en  las  figuras  10.14a  y 
10.146.  En  la  primera  de  estas  configura¬ 
ciones,  las  grietas  se  forman  siguiendo  las 
líneas  de  refuerzo,  mientras  que  en  la  se¬ 
gunda,  las  grietas  se  forman  siguiendo  líneas 
diagonales.  La  formación  de  una  u  otra  con¬ 
figuración  depende  del  valor  de  un  paráme¬ 
tro  llamado  índice  de  malla,  que  se  define 
como 

/  =  dbSt/pt 

donde  /  es  el  índice  de  malla,  es  el  diá¬ 
metro  de  los  alambres  de  refuerzo  en  direc¬ 
ción  longitudinal,  St  es  la  separación  de  los 
alambres  transversales,  y  pt  es  la  cuantía  de 
refuerzo  en  dirección  longitudinal.  Cuando 
el  valor  de  /  es  menor  que  1000  cm^  se  for¬ 
ma  la  configuración  ortogonal  mostrada  en 
la  figura  10.1  4a,  y  cuando  es  mayor,  se  for¬ 
ma  la  configuración  diagonal  mostrada  en  la 
figura  10.1  4b. 

El  ancho  máximo  de  grietas  puede  esti¬ 
marse  a  partir  del  índice  de  malla,  mediante 
la  siguiente  ecuación 

=  (10.21) 
o  en  sistema  SI 

,  =1  61  ^/r  V  IO-‘immt  n0.21  StJ 

donde  Y,  es  el  factor  definido  en  la  sección 
10.4.3. 

Debido  al  número  limitado  de  ensayes 
a  partir  de  los  cuales  se  obtuvo  esta  fórmula, 
los  reglamentos  de  construcción  no  especi¬ 
fican  actualmente  disposiciones  referentes 
al  agrietamiento  de  losas. 
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(a)  Configuración  ortogonal 


(b)  Configuración  diagonal 


Figura  10.14  Configuracionesde  agrietamiento  en  iosas  (según  Orenstein  y  Nawy  [10.81). 


10.6  Anchos  permisibles  de  grietas 

Sfe  mencionó  anteriormente  que  existen  dos 
razones  principales  para  limitar  el  agrieta¬ 
miento  de  elementos  de  concreto  reforzado: 
apariencia  de  la  estructura  y  corrosión  del 
refuerzo.  Respecto  a  la  apariencia,  se  han 
hecho  pocos  estudios  para  relacionar  el  es¬ 
tado  de  agrietamiento  con  la  apreciación 
subjetiva  de  la  estructura  o  con  una  califica¬ 
ción  cuantitativa  de  la  misma  [10.9],  Algu¬ 


nos  autores  opinan  que  una  grieta  con  un 
ancho  de  0.15  a  0.30  mm  es  perceptible  a 
simple  vista  y  no  debe  ser  aceptada  por  ra¬ 
zones  estéticas  (Halvorsen,  citado  en  la  refe¬ 
rencia  10.15).  Respecto  a  la  corrosión  del 
acero  de  refuerzo,  aún  es  tema  de  debate  si 
existe  alguna  relación  entre  el  ancho  de  las 
grietas  y  el  peligro  de  corrosión.  Por  una 
parte,  las  grietas  favorecen  la  carbonatación 
y  permiten  la  penetración  de  cloruros,  hu¬ 
medad  y  oxígeno  hasta  el  acero  de  refuerzo. 
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Sin  embargo,  la  corrosión  resultante  está  muy 
localizada  y,  con  el  tiempo,  los  cloruros  y  el 
agua  penetran  de  todas  maneras  y  provocan 
una  corrosión  más  generalizada.  La  mayoría 
de  los  investigadores  se  inclinan  a  pensar 
actualmente  que  no  hay  relación  entre  el 
agrietamiento  y  la  corrosión,  y  que  el  ancho 
de  las  grietas  sólo  debe  limitarse  por  ra¬ 
zones  estéticas  [10.15,  10.21].  En  especial 
señalan  que  de  acuerdo  con  la  teoría,  a  me¬ 
nor  recubrimiento,  menor  ancho  de  grieta. 


pero  que  para  fines  de  evitar  la  corrosión  es 
preferible  dar  recubrimientos  grandes  y 
compactar  bien  el  concreto. 

Algunos  investigadores  y  algunos  regla¬ 
mentos  de  construcción  establecen  límites 
en  los  anchos  de  grietas  que  son  del  orden 
de  0.1  a  0.2  mm  para  ambientes  agresivos, 
y  de  0.2  a  0.4  mm  para  ambientes  normales. 
En  la  tabla  10.1  se  presenta  un  resumen  de 
los  anchos  permisibles  de  grietas,  según  dis¬ 
tintos  investigadores  y  reglamentos. 


Tabla  10.1  Anchos  permisibles  de  grietas 


Investigador  o  reglamento 

Condiciones  de  exposición 

Anchos  máximos 
permisibles,  mm 

Brice  [10.12] 

Severa 

0.10 

Agresiva 

0.20 

Normal 

0.30 

Rüsch  [10.12] 

Agresiva  (agua  salada) 

0.20 

Normal 

0.12-0.30 

Efsen  [10.12] 

Severa  o  agresiva 

0.05-0.15 

Normal  (exterior) 

0.15-0.25 

Normal  (interior) 

0.25-0.35 

Reglamento  AGI  318-89 

Exterior 

0.33 

Interior 

0.40 

Eurocódigo  EC2 

Normales 

0.30 

CFE  (Manual  de  Diseño  de 

Interior 

0.30 

Obra  Civiles,  Comisión  Federal 

Agresivo 

0.20 

de  Electricidad)  [10.7] 

Agresivo  cuando  se  requiere  impermeabilidad 

0.10 

Cargas  accidentales 

0.40 

Comité  ACI  224  [10.15] 

Aire  seco  o  membrana  protectora 

0.40 

Aire  húmedo,  contacto  con  el  suelo 

0.30 

Productos  químicos  descongelantes 

0.18 

Agua  de  mar,  mojado  y  secado  alternado 

0.15 

Estructuras  para  almacenamiento  de  agua 

0.10 
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El  ancho  de  grietas  no  puede  reducir¬ 
se  disminuyendo  los  recubrimientos,  ya  que 
éstos  suelen  fijarse  en  los  reglamentos  de 
construcción  según  las  condiciones  ambien¬ 
tales  para  tener  una  protección  adecuada. 
Debe  observarse  que  en  la  resistencia  a  la 
corrosión  influyen  no  sólo  las  grietas  de  fle¬ 
xión,  sino  también  las  grietas  longitudinales 
que  se  presentan  cuando  los  recubrimientos 
son  insuficientes. 


1 0.7  Sección  transformada 

El  concepto  de  sección  transformada  suele 
usarse  en  la  actualidad  para  calcular  algu¬ 
nas  propiedades  geométricas  de  una  sec¬ 
ción,  como  la  profundidad  del  eje  neutro  y 
el  momento  de  inercia  de  secciones  de  vigas 
sujetas  a  cargas  de  servicio.  Estas  propieda¬ 
des  geométricas  se  requieren  para  el  cálculo 
de  esfuerzos,  agrietamiento  y  deflexiones. 


El  artificio  de  la  sección  transformada 
se  utilizó  en  el  pasado  en  el  análisis  de 
esfuerzos  en  vigas  bajo  cargas  de  trabajo, 
considerando  un  comportamiento  elástico 
de  los  materiales,  para  reducir  el  problema 
de  una  sección  compuesta  de  dos  materiales 
(concreto  y  acero)  al  de  una  sección  homo¬ 
génea  (generalmente  de  concreto). 

Para  obtener  la  sección  transformada  de 
una  viga,  se  sustituye  el  área  de  acero  por 
un  área  equivalente  de  concreto,  que  se 
determina  multiplicando  el  área  de  acero 
por  la  relación  entre  el  módulo  de  elastici¬ 
dad  del  acero  y  el  del  concreto.  Esta  rela¬ 
ción  modular  se  representa  usualmente  con 
la  letra  n. 

Para  ilustrar  el  empleo  de  la  sección 
transformada,  supóngase  la  viga  mostrada 
en  la  figura  10.1  5a.  &i  la  figura  10.1  Sb  se 
muestran  las  distribuciones  de  deformacio¬ 
nes  unitarias  y  las  fuerzas  internas  resultan¬ 
tes  en  la  sección.  Bajo  cargas  de  servicio,  el 
esfuerzo  en  el  acero  es  menor  que  el  límite 


(c)  Viga  equivalente  de 
concreto 


T=nA^ff 

t=eX^s 


Figura  10.1  5  Artificio  de  la  sección  transformada. 
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de  fluencia,  por  lo  que  puede  calcularse  con 
la  ecuación  fs  =  £5.  La  distribución  de  es¬ 

fuerzos  de  compresión  en  el  concreto  puede 
suponerse  lineal,  ya  que  dichos  esfuerzos 
son  relativamente  pequeños  (del  orden  de 
0.5  f'c).  En  la  figura  10.1 5c  se  muestra  la  vi¬ 
ga  equivalente,  en  la  que  se  ha  sustituido  el 
área  de  acero  As  por  un  área  de  concreto 
igual  anAs.  La  sección  transversal  resultante 
recibe  el  nombre  de  sección  transformada. 
La  fuerza  de  tensión  en  la  sección  transfor¬ 
mada  puede  obtenerse  multiplicando  el  área 
nAs  por  el  esfuerzo  /i;  éste,  a  su  vez,  puede 
calcularse  multiplicando  la  deformación 
unitaria  al  nivel  correspondiente.  Es,  por  el 
módulo  de  elasticidad  del  concreto,  Ec,  ya 
que  se  supone  que  el  acero  se  ha  sustituido 
por  concreto.  Puede  verse  que  la  fuerza  de 
tensión  en  la  viga  de  la  figura  10.15b  es 
igual  a  la  fuerza  de  tensión  en  la  sección 
transformada  de  la  figura  10.15c.  Por  lo 
tanto,  los  esfuerzos  y  la  profundidad  del  eje 
neutro  son  iguales  en  la  sección  real  y  en  la 
sección  transformada  de  la  viga. 

El  artificio  de  la  sección  transformada 
puede  emplearse  para  calcular  la  profundi¬ 
dad  del  eje  neutro,  c,  dato  necesario  para 
aplicar  las  ecuaciones  de  ancho  de  grietas 
presentadas  anteriormente.  Para  ello  se  cal¬ 
cula  la  posición  del  centroide  de  la  sección 
transformada,  igualando  el  momento  de  pri¬ 
mer  orden  del  área  de  concreto  a  compre¬ 
sión  con  el  momento  de  primer  orden  del  área 
de  acero  transformada.  Por  ejemplo,  en  la 


sección  transformada  de  la  figura  10.15c,  se 
obtiene 


be 


=  nA^  {d  -  c) 


Despejando  el  valor  de  ede  esta  ecuación 
se  obtiene  la  profundidad  del  eje  neutro.  En  el 
ejemplo  10. 1  se  ilustra  este  procedimiento. 

En  vigas  con  refuerzo  de  compresión,  se 
sustituyen  tanto  el  refuerzo  de  tensión  como 
el  de  compresión  por  las  áreas  transforma¬ 
das  nAs  y  nA's,  respectivamente,  como  se 
muestra  en  la  figura  10.16.  Para  tener  en 
cuenta  el  área  de  concreto  desplazado  por 
las  barras  de  compresión,  puede  emplear¬ 
se  el  término  (n  -  1)  A's  en  vez  de  nA's  y  así 
evitar  la  duplicación  de  áreas  en  la  zona  de 
compresión.  En  el  cálculo  de  la  profundidad 
del  eje  neutro  es  suficientemente  preciso 
considerar  únicamente  el  acero  de  tensión 
al  establecer  la  sección  transformada,  con  lo 
cual  se  simplifican  los  cálculos  numéricos. 

La  validez  del  artificio  de  la  sección 
transformada  depende  de  que  el  concreto  y 
el  acero  tengan  exactamente  las  mismas  de¬ 
formaciones  unitarias,  lo  cual  sólo  puede  lo¬ 
grarse  si  existe  adherencia  perfecta  entre  los 
dos  materiales. 

El  artificio  de  la  sección  transformada 
se  puede  usar  también  para  la  revisión  de  es¬ 
fuerzos  bajo  cargas  de  trabajo  en  elementos 
sujetos  a  compresión  o  a  tensión  axial.  Sin 
embargo,  se  tiene  el  problema  de  que  el 
módulo  de  elasticidad  del  concreto,  y  por  lo 
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Figura  10.16  Sección  transformada  de  un  elemento  con  refuerzo  de  tensión  y  compresión. 
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tanto  el  valor  de  la  relación  modular  n,  va¬ 
rían  con  el  tiempo  y  otros  factores.  Algunos 
reglamentos  toman  esto  en  cuenta  modifi¬ 
cando  el  valor  de  n  que  debe  usarse  para 
transformar  el  acero  de  compresión. 

1 0.8  Recomendaciones  sobre 
agrietamiento  de  diversos 
reglamentos 

Las  recomendaciones  de  los  reglamentos  so¬ 
bre  agrietamiento  siguen  dos  enfoques  dife¬ 
rentes.  Uno  de  ellos  consiste  en  dar  fórmulas 
para  estimar  anchos  de  grietas  y  valores  de  los 
anchos  permisibles,  según  las  diversas  condi¬ 
ciones  de  servicio.  Véanse,  por  ejemplo,  las 
recomendaciones  del  Manual  de  la  Comisión 
Federal  de  Electricidad  [10.7].  Según  el  otro 
enfoque,  teniendo  en  cuenta  que  las  fórmu¬ 
las  para  cálculo  de  ancho  de  grietas  sólo 
tienen  valor  indicativo,  se  trata  el  proble¬ 
ma  en  forma  indirecta,  estableciendo  reglas 
que  conduzcan  a  un  detallado  del  refuer¬ 
zo  que  evite  agrietamiento  excesivo.  Bi  gene¬ 
ral  no  se  considera  la  separación  posible  de 
las  grietas,  puesto  que  ésta  no  influye  signifi¬ 
cativamente  en  la  apariencia  n  i  en  el  riesgo  de 
corrosión.  A  continuación  se  reseñan  algunas 
recomendaciones  típicas. 

10.8.1  Reglamento  ACI 3 1 8-02 

Este  reglamento  está  basado  en  la  propuesta 
de  Frosch  [10.21  y  figura  10.1  31.  Se  estable¬ 
ce  una  ecuación  que  limita  la  separación 
máxima-entre  las  barras  longitudinales  en 
función  del  espesor  de  su  recubrimiento  de 
concreto.  Esta  ecuación  es: 

5  =  ^^^^-2.5c,<30(^252^j  (10.22) 

s  =  -  2.5c,  <  300  (10.22  gj) 


en  donde: 

s  =  separación  centro  a  centro  entre  las 
barras  más  cercanas  a  una  superficie 
en  tensión,  en  cm  (mm  en  SI). 

fs  =  esfuerzo  de  trabajo  en  el  acero,  en 
kg/cm^  (MPa  en  SI),  que  puede  to¬ 
marse  como  0.6  fy  o  calcularse  con  el 
artificio  de  la  sección  transformada. 

Ce  =  recubrimiento  en  cm  (mm  en  SI)  de  la 
cara  de  la  viga  más  cercana  en  ten¬ 
sión  a  la  superficie  exterior  de  la  ba¬ 
rra,  o  sea,  el  menor  de  los  valores 
mostrados  en  la  figura  10.1  7. 


Figura  10.17  Significado  de  ia  notación  utiiizada 
en  ia  ecuación  10.22. 


La  ecuación  10.22  representa  aproxi¬ 
madamente  la  línea  de  diseño  propuesta  por 
Frosch  en  la  figura  10.1  3.  Con  un  valor  usual 
de  5  cm  para  el  recubrimiento  libre,  y 
con  un  esfuerzo /j  del  60  por  ciento  de  4200 
kg/cm^,  la  separación,  s,  resulta  de  26  cm, 
mientras  que  en  la  figura  10.1 3  sería  de  30  cm. 
Para  recubrimientos  pequeños,  la  separación 
máxima  sería  de  30  cm,  que  es  la  parte  ho- 
)ntal  le  la  figura  1  13.  En  el  ejemplo  10.2 

se  ilustra  la  ''  de  método 

como  se  vera,  esulta  muy  sencilla. 


326  Agrietamiento 


10.8.2  NTC-04 

Las  disposiciones  de  este  reglamento  están 
basadas  en  la  propuesta  de  Gergely  y  Lutz 
(ecuación  10.14).  &  establece  que  el  valor 
del  término 

no  exceda  de  20,000  kg/cm  para  condicio¬ 
nes  severas  de  exposición,  de  30,000  kg/cm 
para  condiciones  intermedias  y  de  40,000 
kg/cm  para  condiciones  normales.  El  signi¬ 
ficado  de  los  parámetros  de  esta  expresión 
son  los  mostrados  en  la  figura  10.1  0  y  en  la 
explicación  de  la  ecuación  10.14,  susti¬ 
tuyendo  íí,  por  c/c-  La  definición  de  las  con¬ 
diciones  de  exposición  se  presenta  en  el 
capítulo  de  Durabilidad  de  las  NTC. 

Como  se  puede  ver,  lo  que  se  hace  en 
este  reglamento  es  limitar,  de  manera  in¬ 
directa,  el  ancho  de  las  grietas  esperadas  a 
valores  que  van  de  0.2  a  0.4  mm,  según  las 
condiciones  de  exposición. 

10.8.3  Manual  de  la  Comisión  Federal  de 
Electricidad  (10.7) 

En  el  Manual  de  la  Comisión  Federal  de  Elec¬ 
tricidad  se  ha  adoptado  la  ecuación  (10.1 4) 
propuesta  por  Gergely  y  Lutz  para  el  cálcu¬ 
lo  del  ancho  de  grietas.  Los  anchos  admisi¬ 
bles  según  estas  recomendaciones  aparecen 
en  la  tabla  10.1 . 


10.9  Ejemplos 

Ejemplo  10.1  Cálculo  de  ancho  de  grietas 

En  este  ejemplo  se  ilustra  la  aplicación  de 
los  cuatro  métodos  de  predicción  de  ancho 
máximo  de  grietas  presentados  en  la  sección 
10.4.  &  estudia  el  caso  de  una  viga  libre¬ 
mente  apoyada  sujeta  a  una  carga  de  ser¬ 


vicio  o  carga  de  trabajo  de  2  ton/m.  En  los 
cuatro  métodos  se  requiere  conocer  el 
esfuerzo  en  el  acero,  fs,  correspondiente  a 
las  cargas  de  servicio.  Para  obtener  este  va¬ 
lor  se  calculó  primero  el  momento  flexio- 
nante,  que  tiene  un  valor  de  9  ton-m.  Para 
calcular  4  puede  usarse  el  artificio  de  la  sec¬ 
ción  transformada  descrito  en  la  sección 
10.7.  Sin  embargo,  dado  el  carácter  poco 
preciso  de  los  cálculos  de  agrietamiento, 
suele  ser  suficiente  utilizar  un  valor  aproxi¬ 
mado  de  z;  el  valor  utilizado  en  el  ejemplo 
fue  {7/8)d.  El  cálculo  de  la  profundidad  del 
eje  neutro  se  hizo  usando  el  artificio  de  la 
sección  transformada. 

Al  final  del  ejemplo  se  presenta  un  resu¬ 
men  de  los  resultados  obtenidos  que  indica 
que  las  diferencias  son  poco  significativas. 

Ejemplo  10.2  Revisión  de  agrietamiento  según 
el  Reglamento  AGI  3 18-02 

En  este  ejemplo  se  comprueba  si  la  sección 
mostrada  cumple  con  los  requisitos  del  Re¬ 
glamento  AGI  318-02.  Se  trata  de  una  viga 
reforzada  con  5  barras  del  número  8,  para  la 
cual  se  ha  fijado  un  recubrimiento  lateral  de 
los  estribos  de  3  cm  y  un  recubrimiento  li¬ 
bre  inferior  de  5  cm  para  las  barras  longitu¬ 
dinales. 

Primero  se  calcula  el  valor  de  con 
respecto  a  la  cara  lateral  de  la  viga.  El  va¬ 
lor  resultante  es  igual  a  los  3  cm  del  recubri¬ 
miento  libre  de  los  estribos  más  el  diámetro 
de  los  estribos  que  es  de  1  cm.  Después,  el 
valor  de  Cc  correspondiente  a  la  cara  inferior 
de  la  viga.  Éste  es  el  valor  especificado  de  5 
cm.  La  separación  centro  a  centro  entre  las 
barras  de  la  viga  resulta  de  12.2  cm.  El  valor 
de  2.3  cm  que  aparece  en  este  cálculo  es 
igual  al  diámetro  del  estribo  más  el  radio  de 
la  barra  longitudinal.  El  esfuerzo  de  trabajo 
en  el  refuerzo  de  tensión  se  calculó  como 
0.6/y.  Después  se  calculó  el  valor  de  s  con  la 
ecuación  10.22  usando  el  menor  valor  de 
Cc,  o  sea,  el  correspondiente  al  recubrimien- 
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EIEMPLO  10.1  (continuación) 


('I  II. II  ion  i M  Ti. 


i'  l>  I  !'i  I  m 


IVi  Método  de  Frosch 

Con  Ui  ci  ii.u  if)n  10. 1'/  s«-  f  .lUiJa  el  ancho  en  el  lecho  inferior  de  la  viga 


t\  ■■■  2700  kg/(,m  '  (calí  ulado  en  el  íik.Í'íO  I) 
t\  =  2  X  10*’  kg/cm^ 


1 1  valor  (le  f  «•e  t  ali  iil 
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EIEMPLO  10.1  l(ontinu,ic¡ón) 


iy  =  4200  kg/c-m- 
■j  lí.iri.i-  iJc’l  \ii.  ;í 


i  I  oii  ri't  iiluiniicnlo 
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to  lateral.  El  valor  calculado  resulta  mucho  do  suponiéndolo  igual  a  0.6 /y  =  3600  kg/cm^, 
mayor  que  la  separación  entre  las  barras  de  o  aplicando  la  ecuación 
la  viga,  por  lo  que  se  cumple  ampliamente  ^ 

con  el  Reglamento.  4  =  ~r 

Obsérvese  en  este  ejemplo  que  la  ecua-  ^  ^ 

ción  10.22  no  incluye  el  efecto  de  la  re-  en  donde  z  es  el  brazo  del  par  interno,  que 

sistencia  del  concreto.  Tampoco  se  toma  en  puede  tomarse  igual  a  0.9  d.  Para  los  datos 

cuenta,  como  en  versiones  anteriores  del  del  ejemplo: 

Reglamento,  si  las  vigas  son  exteriores  o 

interiores.  Los  valores  calculados  con  la  20x10  -  3610 Icc/cm^ 

ecuación  1 0.22  resultan  por  lo  general  muy  ^  0.9  x  54  x  1 1 .4 

grandes  en  comparación  con  las  separacio¬ 
nes  entre  barras  usuales  en  la  práctica,  para  Se  aprecia  que  cualquiera  de  estos  procedi- 

el  caso  de  vigas.  Por  lo  tanto,  es  raro  que  no  mientos  da  valores  semejantes  al  obtenido 

se  cumplan  los  requisitos  de  agrietamiento  recurriendo  al  artificio  de  la  sección  transfor- 

de  este  reglamento.  mada,  por  lo  que  no  suele  justificarse  la  la¬ 

bor  numérica  que  implica  la  aplicación  de 
Ejemplo  10.3  este  último  método. 


La  sección  de  este  ejemplo  fue  dimensionada 
para  resistir  un  momento  a  nivel  de  cargas  de 
servicio  igual  a  20  ton-m.  El  valor  del  esfuer¬ 
zo  del  acero  fue  calculado  por  medio  de  la 
sección  transformada.  Podría  haberse  estima- 


El  valor  de  —  calculado  fue  inferior 

^1 


al  de  40,000  kg/cm  especificado  por  las 
NTC-04  como  límite  superior  para  condicio¬ 
nes  normales  de  exposición. 
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rofuruiicJfKl  ojo  iK’uIro 


Momento  de  inercia  (con  respecto  al  f‘je  neutroj 


X  25 X  1 6.5 ’  +  91 .2( 54 - 1  =  1 65,700  cm‘‘ 


Cálculo  de  esfuerzo  en  el  acero 


efuer 
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Ejercicios 


10.1  Caicuiar  ios  anchos  de  grietas  de  ia  siguiente  10.2  Revisar  si  en  ia  siguiente  sección  se  cumpie  ia 
viga  por  medio  de  ios  cuatro  criterios  expuestos  especificación  dei  Regiamente  AGI  318-02  para 

en  ia  sección  10.4.  controi  de  agrietamiento.  Suponer  uso  exterior. 


fy  =  6000  kg/cm2 
Estribos  dei  No.  3 


CAPÍTULO  1  1 


Deflexiones 


11.1  Introducción. /1 1 .2  Deflexiones  bajo 
cargas  de  servicio  de  corta  duración.  /1 1 .3 
Deflexiones  bajo  cargas  de  servicio  de 
larga  duración  (deflexiones  diferidas). 
/1 1 .4  Deflexiones  permisibles.  /1 1 .5  Ejem¬ 
plos  de  cálculos  de  deflexiones. 


11.1  Introducción 

Los  adelantos  recientes  en  los  métodos  de 
análisis  y  diseño  plástico,  y  en  el  desarrollo 
de  aceros  y  concretos  de  alta  resistencia,  per¬ 
miten  obtener  miembros  esbeltos  y  estructu¬ 
ras  flexibles  en  los  cuales  son  significativas 
las  deflexiones.  El  cálculo  de  deflexiones 
también  es  importante  para  la  estimación  de 
las  rigideces  de  elementos  estructurales. 

El  cálculo  de  deflexiones  tiene  dos  as¬ 
pectos.  Por  un  lado,  es  necesario  calcular  las 
deflexiones  de  miembros  estructurales  bajo 
cargas  y  condiciones  ambientales  conoci¬ 
das;  por  otro,  deben  establecerse  criterios 
sobre  límites  aceptables  de  deflexiones. 
Ambos  aspectos  son  complejos  por  las  si¬ 
guientes  consideraciones. 

En  relación  con  el  primer  aspecto,  se 
han  hecho  numerosas  investigaciones  sobre 
el  método  para  el  cálculo  de  deflexiones, 
algunas  de  las  cuales  se  presentan  más  ade¬ 
lante.  Sin  embargo,  hasta  la  fecha  el  proble¬ 
ma  ha  sido  estudiado  principalmente  en 


forma  determinística,  mientras  que  en  reali¬ 
dad  es  de  naturaleza  probabilista,  ya  que  las 
deflexiones  medidas  en  ensayes  de  vigas 
teóricamente  iguales  presentan  una  gran 
dispersión,  inclusive  cuando  se  ensayan  en 
el  laboratorio.  Por  consiguiente,  el  cálculo 
de  deflexiones  debería  abarcar  no  solamen¬ 
te  la  estimación  del  valor  medio  esperado 
-de  las  deflexiones  en  varias  vigas,  sino  tam¬ 
bién  la  determinación  de  la  probabilidad  de 
obtener  una  deflexión  dada,  dentro  de  cier¬ 
to  intervalo  de  valores;  se  han  hecho  muy 
pocos  estudios  de  dicho  tipo  [1 1.17,  1 1.1  8, 
11.331.  El  problema  de  calcular  las  defle¬ 
xiones  de  miembros  de  estructuras  reales  es 
aún  más  difícil  que  el  de  estimar  las  defle¬ 
xiones  de  vigas  ensayadas  en  laboratorios. 
Los  siguientes  son  algunos  de  los  factores 
más  importantes  que  lo  complican.  El  com¬ 
portamiento  del  concreto  es  función  del 
tiempo  y,  por  consiguiente,  en  cualquier  en¬ 
foque  riguroso  debe  tenerse  en  cuenta  la 
historia  de  carga  del  miembro  investigado. 
En  la  práctica,  esto  no  es  posible  general¬ 
mente,  ya  que  las  condiciones  de  carga  son 
muy  variables,  tanto  en  magnitud  como  en 
el  tiempo  de  aplicación.  También  son  difíci¬ 
les  de  predecir  las  variaciones  de  humedad 
y  temperatura  con  el  tiempo,  las  cuales  tie¬ 
nen  influencia  sobre  las  deflexiones  a  largo 
plazo.  No  es  fácil  calcular  los  efectos  de  la 
interacción  del  miembro  considerado  con 
otros  elementos  estructurales  y  no  estructu¬ 
rales.  La  distribución  aleatoria  de  las  grietas 
a  lo  largo  del  miembro  produce  variaciones 
en  los  momentos  de  inercia  que  deben  con¬ 
siderarse  en  el  cálculo  de  las  deflexiones. 
Aún  más,  no  resulta  práctico  tomar  en 
cuenta  las  variaciones  reales  del  momento 
de  inercia  debidas  a  cambios  en  la  cantidad 
del  acero  de  una  sección  a  otra. 

El  segundo  aspecto,  o  sea,  la  limitación 
de  deflexiones,  es  importante  desde  dos 
puntos  de  vista.  En  primer  lugar,  las  defle¬ 
xiones  excesivas  de  un  miembro  pueden 
producir  daños  en  otros  miembros  estructu- 
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rales  o,  más  frecuentemente,  en  los  elemen-  blecido  algunas  reglas  empíricas  que  limitan 

tos  no  estructurales,  como  muros  divisorios,  las  relaciones  deflexión/claro,  o  bien,  los  va- 

0  acarrear  problemas,  como  acumulación  lores  absolutos  de  las  deflexiones.  En  la  sec- 

de  aguas  en  azoteas.  Los  valores  de  las  de-  ción  11.4  se  comentan  algunas  de  las  reglas 

flexiones  permisibles  dependen,  desde  este  que  han  sido  propuestas, 

punto  de  vista,  de  varios  factores,  tales  como  Las  consideraciones  anteriores  se  refie- 

el  tipo  de  elementos  no  estructurales,  ren  a  las  deflexiones  bajo  cargas  de  servicio, 

tipo  de  conexión  entre  el  miembro  estructu-  Las  deflexiones  al  colapso  de  un  elemento 

ral  y  otros  elementos,  estructurales  o  no,  y-  también  son  de  interés  para  ciertos  aspectos 
del  método  de  construcción  utilizado.  En  se-  del  diseño  estructural,  ya  que  son  una  medi- 

gundo  lugar,  a  veces  es  significativa  la  res-  da  de  la  capacidad  de  estructuras  hiperestá- 

puesta  humana  ante  las  deflexiones  de  los  ticas  para  absorber  energía.  Este  tema  no  se 

miembros.  Las  deflexiones  excesivas  no  son  trata  en  este  texto. 

toleradas  por  los  usuarios  de  la  estructura.  En  las  siguientes  secciones  se  exponen 

ya  porque  producen  una  sensación  de  inse-  métodos  para  el  cálculo  de  deflexiones  de 
guridad,  ya  por  razones  de  orden  estético.  vigas  bajo  cargas  de  servicio  de  corta  y  lar- 

La  determinación  de  límites  aceptables  ga  duración.  No  se  incluye  el  cálculo  de  de¬ 
para  las  deflexiones  desde  estos  dos  puntos  flexiones  de  losas.  El  tratamiento  de  este 

de  vista  han  recibido  poca  atención  por  par-  problema  puede  consultarse  en  las  referencias 

te  de  los  investigadores,  aunque  se  han  esta-  11.1,  11.2  y  11.1  9.  &  recomienda  especial- 


Sección  A-A  Sección  B-B  Sección  C-C 


Figura  11.1  Distribuciones  de  agrietamiento,  deformaciones  unitarias  y  esfuerzos 
de  una  viga  bajo  carga  de  servicio. 
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mente  la  referencia  11.34,  ya  que  presenta 
un  método  sencillo  que  permite  tomar  en 
cuenta  los  factores  más  importantes. 


11 .2  Deflexiones  bajo  cargas  de 
servicio  de  corta  duración 

1 1 .2.1  Descripción  del  fenómeno  y 
variables  principales 

&i  la  figura  11.1  se  muestran  esquemática¬ 
mente  los  estados  de  agrietamiento,  esfuerzos 
y  deformaciones  unitarias  en  varias  secciones 
transversales  de  una  viga  sujeta  a  flexión.  Es¬ 
tos  estados  corresponden  a  cargas  de  servicio. 

En  la  región  en  que  el  momento  externo 
es  menor  que  el  que  produce  el  agrietamiento 
del  concreto  en  la  zona  de  tensión,  M^g,  el 
elemento  no  tiene  grietas,  el  concreto  traba¬ 
ja  a  tensión  y  contribuye  a  resistir  el  momen¬ 
to  externo,  y  las  deformaciones  unitarias  son 
pequeñas:  sección  A-A. 


En  la  región  en  que  el  momento  externo 
es  mayor  que  el  de  agrietamiento,  se  distin¬ 
guen  dos  casos.  El  primero,  sección  B-B,  es  el 
de  las  secciones  transversales  en  que  se  han 
formado  grietas  de  tensión.  En  estas  seccio¬ 
nes,  el  concreto  de  la  zona  de  tensión  no  con¬ 
tribuye  apreciablemente  a  resistir  el  momento 
externo.  El  segundo  caso,  sección  C-C,  corres¬ 
ponde  a  secciones  que  no  coinciden  con  grie¬ 
tas  de  tensión.  En  estas  secciones,  el  concreto 
de  la  zona  de  tensión  contribuye  parcialmen¬ 
te  a  resistir  el  momento  externo,  y  los  esfuer¬ 
zos  y  deformaciones  son  menores  que  los  de 
una  sección  que  coincide  con  una  grieta. 

Si  se  conoce  el  estado  de  deformacio¬ 
nes  unitarias  en  una  sección  transversal  es 
posible  calcular  la  curvatura  en  esa  sección 
dividiendo  la  deformación  unitaria  en  la  fi¬ 
bra  de  concreto  más  alejada,  e  entre  la  pro¬ 
fundidad  del  eje  neutro,  c,  siempre  que  se 
acepte  una  distribución  lineal  de  defor¬ 
maciones  unitarias  a  lo  largo  del  peralte.  En 
la  figura  11.2  se  presenta  la  distribución 
aproximada  de  curvaturas  a  lo  largo  de  la 


Figura  11.2  Distribución  de  curvaturas  en  ia  viga  de  ia  figura  11.1. 
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viga,  correspondiente  a  los  estados  de  defor¬ 
maciones  de  la  figura  11.1.  Esta  distribución 
es  irregular,  pues  se  presentan  curvaturas 
mayores  en  las  secciones  que  coinciden  con 
grietas.  Una  vez  conocida  la  magnitud  y  dis¬ 
tribución  de  curvaturas  a  lo  largo  de  la  viga, 
es  posible  calcular  las  deflexiones  por  medio 
de  los  métodos  clásicos,  como  los  teoremas  de 
área-momento  o  de  la  viga  conjugada.* 

El  cálculo  de  deflexiones  a  partir  de  los 
diagramas  de  curvaturas  no  es  práctico  para 
elementos  de  concreto  reforzado,  por  lo  la¬ 
borioso  de  calcular  las  curvaturas  de  dife¬ 
rentes  secciones  y  porque  no  se  conoce  con 
precisión  la  distribución  de  curvaturas  en  las 
zonas  vecinas  a  las  grietas  de  flexión.  Tam¬ 
poco  pueden  predecirse  con  precisión  los 
lugares  en  que  se  forman  las  grietas  de  fle¬ 
xión.  Por  lo  tanto,  se  han  propuesto  métodos 
simplificados,  que  se  describen  en  la  sección 
1 1 .2.2,  donde  se  toman  en  cuenta  las  variables 
principales  que  influyen  en  las  deflexiones. 

Las  variables  principales,  según  se  de¬ 
duce  de  la  descripción  del  comportamiento, 
son  las  siguientes: 

a)  Resistencia  a  ia  tensión  dei  concreto. 
A  mayor  resistencia,  menores  defle¬ 
xiones,  porque  es  mayor  la  zona  que 
no  tiene  grietas  y  es  mayor  la  contri¬ 
bución  al  momento  resistente  del 
concreto  a  tensión. 

b)  Móduio  de  elasticidad  del  concreto.  A 
mayor  módulo,  menores  deflexiones, 
porque  las  deformaciones  unitarias 
y  por  consiguiente,  las  curvaturas,  son 
menores. 

c)  Porcentaje  de  refuerzo  a  tensión.  A 
menor  porcentaje,  mayores  deflexio¬ 
nes,  porque  los  esfuerzos  y  deforma¬ 
ciones  unitarias  en  el  concreto  y  en 
el  acero  son  mayores. 


*  Para  un  tratamiento  amplio  de  estos  teoremas,  véase,  por 
ejempio,  ia  referencia  1 1 .20. 


d)  Agrietamiento  del  elemento.  A  mayor 
agrietamiento,  mayores  deflexiones, 
porque  los  picos  de  curvaturas  (figu¬ 
ra  1 1.2)  son  mayores.  Las  principales 
variables  que  influyen  en  el  agrieta¬ 
miento  se  describen  en  el  capítulo 
1 0  de  este  texto. 

En  la  siguiente  sección  se  presentan  al¬ 
gunos  métodos  para  el  cálculo  de  deflexio¬ 
nes  de  vigas  bajo  cargas  de  servicio  de  corta 
duración,  y  se  exponen  métodos  simplifi¬ 
cados  para  considerar  las  variables  mencio¬ 
nadas.  Con  rigor,  lo  que  se  pretende  calcular 
son  las  deflexiones  "inmediatas",  es  decir, 
las  que  se  presentan  inmediatamente  des¬ 
pués  de  aplicadas  las  cargas. 

11.2.2  Métodos  simplificados  para  el 

cálculo  de  deflexiones  inmediatas 

En  los  métodos  simplificados,  las  deflexiones 
se  calculan  como  si  se  tratase  de  un  elemen¬ 
to  de  un  material  homogéneo  y  elástico,  para 
el  cual  fueran  aplicables  las  siguientes  ecua¬ 
ciones  de  Mecánica  de  Materiales  [1 1 .20]: 

=  (11.1) 

dx"  El 

y=|jMc/x-c/x  (11.2) 

Con  esta  hipótesis,  ya  no  es  necesario 
calcular  la  magnitud  y  distribución  de  cur¬ 
vaturas  a  lo  largo  del  elemento. 

Las  diferencias  entre  los  distintos  méto¬ 
dos  consisten  básicamente  en  los  valores  del 
módulo  de  elasticidad,  E  y  del  momento  de 
inercia,  /.  Ambas  cantidades  resultan  difíci¬ 
les  de  determinar  para  un  elemento  de  con¬ 
creto  reforzado. 

La  siguiente  descripción  se  limita,  pues, 
a  la  forma  en  que  se  propone  calcular  estos 
valores  en  cada  método. 
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Métodos  de  Yu  y  Winter  [1 1. 18] 

Estos  autores  han  propuesto  dos  métodos.  En 
el  primero  se  considera  que  E  es  el  módulo 
de  elasticidad  del  concreto,  fe,  y  que  /  es  el 
momento  de  inercia  de  la  sección  agrietada 
transformada.  (En  la  sección  10.7  se  explica 
el  concepto  de  sección  transformada.)  En  vi¬ 
gas  libremente  apoyadas  se  usa  el  valor  de 
momento  de  inercia,  I,  en  el  centro  del  cla¬ 
ro,  'mientras  que  en  vigas  continuas  se  usa  el 
promedio  de  los  valores  de  /  en  las  zonas  de 
momento  positivo  y  negativo.  En  este  primer 
método  no  se  toma  en  cuenta  que  el  com¬ 
portamiento  de  una  viga  de  concreto  refor¬ 
zado  es  esencialmente  diferente  antes  y 
después  de  agrietarse  el  concreto  de  la  zona 
de  tensión.  Tampoco  se  considera  la  contri¬ 
bución  del  concreto  que  trabaja  a  tensión 
entre  grieta  y  grieta. 

El  segundo  método  es  un  refinamiento 
del  primero  que  toma  en  cuenta  la  contribu¬ 
ción  del  concreto  que  trabaja  a  tensión  en¬ 
tre  grieta  y  grieta.  Para  no  pasar  por  alto  esta 
contribución,  las  deflexiones  calculadas  con 
el  primer  método,  o  sea,  con  el  momento  de 
inercia  de  la  sección  agrietada  transformada, 
se  multiplican  por  el  siguiente  factor  correc¬ 
tivo: 


^máx  J 


(11.3) 


donde: 

b  =  ancho  del  alma  en  la  zona  de 
tensión 

Mmáx  =  momento  máximo  bajo  cargas 
detrabajo 

Mi  =  0.04  h  {h-c) 

.  /Vf,  =  M/í~c)en«iste- 

h  =  peralte  total 

c  =  profundidad  del  eje  neutro 

(sección  10.7) 


Los  métodos  de  Yu  y  Winter  fueron  veri¬ 
ficados  con  los  resultados  de  noventa  ensa¬ 
yes.  Las  deflexiones  experimentales,  en  su 
mayoría,  no  difieren  de  los  valores  calculados 
en  más  de  20  por  ciento.  La  verificación  indi¬ 
có  que  el  segundo  método  proporciona  me¬ 
jores  resultados  que  el  primero,  pero  la 
diferencia  entre  ambos  es  pequeña. 

Método  del  Reglamento  ACI  318-02 

Este  método  está  basado  en  los  estudios  rea- 
lizados  por  Branson  [11.1,  1 1.2,  11.5,  11.14], 
según  los  cuales  el  efecto  del  agrietamiento 
del  concreto  puede  tomarse  en  cuenta  usando 
en  los  cálculos  un  momento  de  inercia  efec¬ 
tivo  promedio,  4,  a  lo  largo  del  elemento.  El 
valor  de  4  que  se  presenta  en  el  Reglamento 
ACI  es  el  siguiente 


L  = 


M 


.^máx 


1- 


M 


ag 


J^máx 


I  <  I 

sg  -  ’g 


(11.4) 


Mag  es  el  momento  de  agrietamiento  de  la 
sección  homogénea  de  concreto.  El  valor  de 
Mag  se  obtiene  de  la  fórmula  de  flexión: 

M,  (11.5) 

donde  4  es  el  módulo  de  rotura,  que  se  toma 
como  2  VT^  (0.63  V?4  en  sistema  SI);  /g  es 
el  momento  de  inercia  de  la  sección  com¬ 
pleta,  sin  considerar  el  refuerzo,  y  /f  es  la 
distancia  del  centroide  a  la  fibra  más  alejada 
en  tensión.  M^áx  es  el  momento  máximo  co¬ 
rrespondiente  al  nivel  de  carga  para  el  cual 
se  estima  la  deflexión.  4g  es  el  momento  de 
inercia  de  la  sección  agrietada  transformada. 

Mediante  el  uso  del  momento  de  iner¬ 
cia  efectivo,  4,  se  pretende  proporcionar 
una  transición  entre  /g  e  4g  en  función  del 
nivel  de  agrietamiento  reflejado  por  la  rela¬ 
ción  Mag/M,i7áx. 
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Puesto  que  la  carga  viva  actúa  junto 
con  la  carga  permanente,  para  obtener  la 
parte  de  la  deflexión  correspondiente  a 
ella,  deberán  calcularse  primero  las  defle¬ 
xiones  debidas  a  la  carga  permanente  sola  y 
a  la  carga  permanente  más  la  carga  viva.  Es¬ 
tas  deflexiones  se  calculan  con  los  valores 
del  momento  de  inercia  efectivo,  4,  corres¬ 
pondiente  a  cada  uno  de  los  niveles  de  carga. 
La  deflexión  por  carga  viva  será  la  diferencia 
entre  los  dos  valores.  El  valor  de  la  deflexión 
debida  a  carga  viva  se  requiere  porque  algu¬ 
nas  de  las  limitaciones  de  deformación  que 
establece  el  Reglamento  ACI  318-02  se  dan 
en  función  de  dicho  valor. 

Pata  vigas  continuas,  el  Reglamento  ACI 
318-02  indica  que  se  tome  como  valor  del 
momento  de  inercia  efectivo,  4,  el  promedio 
de  los  valores  correspondientes  a  las  zonas  de 
momento  positivo  y  momento  negativo.  Así, 
para  una  viga  con  momentos  en  ambos  ex¬ 
tremos  se  tendría 


4  =  n>-6) 


donde  4i  e  42  son  los  momentos  de  inercia 
efectivos  para  los  extremos,  e  ¡c,  el  momen¬ 
to  efectivo  de  la  zona  central.  Si  la  viga  tie¬ 
ne  momento  en  un  extremo  solamente,  el 
momento  efectivo  promedio  será 


'.=5('.x+'c)  (11.7) 

donde  4x-  es  el  momento  de  inercia  efectivo 
en  el  extremo  continuo. 

Si  la  viga  es  de  sección  constante  se  per¬ 
mite  tomar  como  4  el  correspondiente  al  cen¬ 
tro  del  claro  para  vigas  libremente  apoyadas  y 
vigas  continuas,  y  el  del  apoyo  para  voladizos. 
Esto  simplifica  considerablemente  los  cálcu¬ 


los  sin  que  se  afecte  la  precisión  significativa¬ 
mente,  puesto  que  experimentalmente  se  ha 
comprobado  que  la  rigidez  de  la  zona  central 
es  la  que  mayor  influencia  tiene  en  la  defor¬ 
mación  [1 1 .21,  1 1.221. 

Según  el  Comité  ACI  435  [11.21],  con 
base  en  los  estudios  de  Branson  [11.1],  pue¬ 
de  obtenerse  una  mayor  precisión  que  con 
los  métodos  anteriores,  si  se  utiliza  un  mo¬ 
mento  de  inercia  efectivo  promedio  deter¬ 
minado  con  las  siguientes  expresiones. 

Para  vigas  con  continuidad  en  ambos 
extremos 

4  =  0.70  4  -I-  0.1 5  (4i  +  leí)  (1 1  -8) 

Pata  vigas  con  continuidad  en  un  extremo 

4  =  0.85  4  +  0.15  4x  (11.9) 

donde  4/  ¡a  4i/  ¡ei  e  4x  tienen  el  mismo  sig¬ 
nificado  que  en  las  ecuaciones  11.6  y  11.7. 

Las  referencias  11.16,  11.31  y  11.36 
proporcionan  tablas  y  gráficas  que  facilitan 
el  cálculo  de  los  momentos  de  inercia  de 
secciones  transformadas  tanto  agrietadas 
como  sin  agrietar  para  vigas  rectangulares  y 
vigas  I 

Una  vez  determinado  un  valor  prome¬ 
dio  de  4/  la  deflexión  se  puede  calcular  con 
cualquiera  de  los  métodos  clásicos  como  los 
de  área-momento  o  viga  conjugada  mencio¬ 
nados  anteriormente  [11.20].  Generalmente 
es  suficiente  calcular  la  deflexión  a  la  mitad 
del  claro,  que  aproxima  el  valor  máximo 
aun  cuando  no  exista  simetría  de  cargas  y 
condiciones  de  apoyo. 

Con  base  en  recomendaciones  formula¬ 
das  por  Branson  en  la  referencia  1 1  _  I  pn  lu¬ 
gar  de  recurrir  a  los  métodos  clásicos  que 
acaban  de  mencionarse,  cuya  aplicación 
puede  resultar  tediosa  en  algunos  casos,  las 
deflexiones  inmediatas  al  centro  del  claro  de 
vigas  libremente  apoyadas  y  de  vigas  conti- 
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nuas  y  en  el  extremo  de  voladizos  pueden 
estimarse  con  un  grado  de  precisión  acepta¬ 
ble  para  fines  prácticos  por  medio  de  la  si¬ 
guiente  ecuación 


^  5  MD 
a,  =K — 


48  f,4 


(11.10) 


extremos  del  claro  de  estudio,  e  4  es  el  de 
la  sección  central.  Si  la  viga  es  continua 
únicamente  en  uno  de  los  extremos,  el  mo¬ 
mento  de  inercia  correspondiente  al  tramo 
discontinuo  se  supone  igual  a  cero  y  co¬ 
mo  denominador  de  la  expresión  11.11  se 
utiliza  3. 


donde  M  es  el  momento  en  el  empotramiento, 
para  voladizos,  y  el  momento  a  la  mitad  del 
claro,  para  vigas  libremente  apoyadas  y  vigas 
continuas.  Para  cargas  uniformes  K  =  12/5 
para  voladizos;  la  unidad,  para  vigas  libre¬ 
mente  apoyadas;  y  (1.20  -  0.20  Mq/M^)  para 
vigas  continuas.  Mq  es  el  momento  isostáti- 
co  a  la  mitad  del  claro  y  lyi  es  el  momento 
neto  en  la  misma  sección.  Ec  es  el  módulo 
de  elasticidad  del  concreto.  Pata  otros  tipos  de 
carga  véanse  las  referencias  11.1,  11.12  y 
11.25. 

Método  de  las  NTC-04 

En  las  Normas  Técnicas  Complementarias 
se  presentan  dos  métodos.  El  primero  es  el 
mismo  del  Reglamento  ACI  que  consiste  en 
usar  un  momento  de  inercia  efectivo  calcu¬ 
lado  con  la  ecuación  11.4^Para  el  módulo 
de  rotura,  4,  denominado  4  en  las  NTC,  se 
especifica  un  valor  de  2  pai'a  concre¬ 
to  clase  1  y  de  1.4  para  concreto  cla¬ 
se  2. 

El  segundo  método,  considerado  como 
una  simplificación  del  anterior,  consiste  en 
usar  un  momento  de  inercia  calculado  con 
la  sección  agrietada  transformada.  En  vigas 
continuas  se  indica  que  se  utilice  un  valor 
promedio  del  momento  de  inercia  calculado 
con  la  expresión 

l^^!el±Jel±2L  (11.11) 

donde  /ei  e  42  son  los  momentos  de  inercia 
de  la  sección  transformada  agrietada  de  los 


Otros  métodos 

Además  de  los  métodos  presentados  anterior¬ 
mente,  se  han  propuesto  otros  que  difieren 
entre  sí  por  el  grado  de  refinamiento  con  que 
se  considérala  influencia  de  las  variables  prin¬ 
cipales.  Las  referencias  11.12  y  11.26  contie¬ 
nen  reseñas  detalladas  de  los  métodos  de 
mayor  importancia  desarrollados  hasta  la  dé¬ 
cada  de  1960.  El  Comité  Euro-Internacional 
del  Concreto  y  la  FIP  presentan  otro  método 
que  consiste  en  usar  una  gráfica  carga-de- 
formación  de  los  elementos  bilineal  [11.27]. 
Otros  métodos  se  basan  en  calcular  el  diagra¬ 
ma  momento-curvaturade  distintas  secciones 
transversales  de  la  viga  y  determinar  las  defle¬ 
xiones  a  partir  de  las  curvaturas,  por  ejemplo, 
cargando  la  viga  conjugada  con  el  diagrama 
de  curvaturas,  como  se  comentó  con  referen¬ 
cia  a  la  figura  1 1.2.  Este  enfoque  ha  sido  utili¬ 
zado  por  Duan  et  al  [11.33]  en  un  método 
que  tiene  la  ventaja  de  poder  considerar  la 
existenciade  patines  tanto  en  la  zona  de  com¬ 
presión  como  de  tensión.  La  correlación  de 
las  deflexiones  calculadas  con  este  método 
con  las  medidas  en  varias  series  de  ensayes  es 
bastante  buena.  Park  et  al  [11.37]  y  Chali  y 
Favre  [1 1 .38]  también  presentan  métodos  ba¬ 
sados  en  este  enfoque.  Una  de  las  ventajas 
más  importantes  de  los  métodos  basados  en 
curvaturas  es  que  permiten  el  cálculo  de  de¬ 
flexiones  hasta  la  falla  de  los  elementos  y  no 
sólo  bajo  cargas  de  servicio.  Este  cálculo,  que 
no  se  incluye  en  este  texto,  es  importante  pa¬ 
ra  medir  la  ductilidad  de  los  elementos,  la 
cual  es  fundamental  para  el  diseño  de  estruc¬ 
turas  en  zonas  sísmicas. 


346  Deflexiones 


11 .3  Deflexiones  bajo  cargas  de 
servicio  de  larga  duración 
(deflexiones  diferidas) 

11.3.1  Descripción  del  fenómeno  y 
variables  principales 

Si  una  viga  se  deja  bajo  carga  sostenida  du¬ 
rante  un  largo  periodo  de  tiempo,  se  observa 
que  se  forman  nuevas  grietas,  se  abren  más  las 
grietas  existentes  y  las  deflexiones  aumentan 
hasta  duplicar  o  triplicar  su  magnitud.  La  ex¬ 
plicación  de  todo  esto  se  encuentra  en  los  fe¬ 
nómenos  de  contracción  y  flujo  plástico  del 
concreto  que  se  analizan  en  el  capítulo  2  de 
este  texto  (véase  también  la  referencia  1 1.1  0). 
A  continuación  se  describe  la  forma  en  que 
influyen  con  el  tiempo  la  contracción  y  el  flu¬ 
jo  plástico  en  el  incremento  de  deflexiones. 

Efecto  de  la  contracción 

Este  efecto  se  ilustra  en  la  figura  1 1 .3  para  una 
viga  libremente  apoyada  con  refuerzo  de  ten¬ 
sión  únicamente.  Las  fibras  superiores  se 
acortan  libremente,  mientras  que  las  fibras  al 
nivel  del  acero  de  refuerzo  se  acortan  menos 
por  la  restricción  del  refuerzo.  Las  curvatu¬ 
ras,  y  por  lo  tanto  las  deflexiones,  debidas  a 
la  contracción  de  este  tipo  de  elementos  son 
del  mismo  signo  que  las  producidas  por  car¬ 
gas  transversales. 


inicial 


En  elementos  con  refuerzo  de  tensión  y 
de  compresión,  las  fibras  superiores  ya  no  se 
acortan  libremente,  y  las  curvaturas  y  defle¬ 
xiones  son  menores  que  en  el  caso  de  re¬ 
fuerzo  de  tensión  únicamente.  Si  la  sección 
es  simétrica  y  con  iguales  porcentajes  de  re¬ 
fuerzo  de  tensión  y  compresión,  el  acorta¬ 
miento  es  el  mismo  en  las  caras  superior  e 
inferior  del  elemento  y  por  lo  tanto,  no  existen 
curvaturas  ni  deflexiones  debidas  a  contración, 
excepto  las  ocasionadas  por  las  variaciones 
naturales  en  el  concreto  y  en  la  colocación 
de  las  varillas. 

Las  principales  variables  que  influyen 
en  las  deflexiones  por  contracción,  además 
de  la  relación  entre  porcentajes  de  refuerzo  de 
tensión  y  de  compresión,  son  las  mismas 
que  influyen  en  la  contracción  del  concreto 
simple,  ya  que  a  mayor  deformación  unita¬ 
ria,  Esh  (figura  1 1 .3),  son  mayores  las  defle¬ 
xiones  del  elemento.  Las  deflexiones  por 
contracción  ocurren  aun  cuando  el  elemen¬ 
to  se  encuentre  descargado. 

Efecto  del  flujo  plástico 

El  efecto  del  flujo  plástico  en  el  cambio  de 
curvaturas  se  ilustra  en  la  figura  11.4.  La  lí¬ 
nea  A  representa  los  estados  de  deformaciones 
y  de  esfuerzos  instantáneos,  y  la  línea  B  las 
deformaciones  y  esfuerzos  después  de  trans¬ 
currido  cierto  tiempo.  Las  deformaciones 
del  concreto  aumentan  con  el  tiempo,  mien- 


®sft  ^cf 


contracción  final 


Figura  1 1 .3  Efecto  de  la  contracción  en  una  viga  con  refuerzo  de  tensión. 
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-  C  (constante) 


T  (constante) 


Deformaciones 


Esfuerzos 


Figura  11.4  Efecto  del  flujo  plástico  en  una  viga  con  refuerzo  de  tensión. 


tras  los  esfuerzos  disminuyen,  porque  el  eje 
neutro  de  la  sección  se  mueve  hacia  abajo.  Las 
deformaciones  al  nivel  del  acero  de  refuerzo 
permanecen  prácticamente  constantes,  según 
se  ha  podido  comprobar  experimentalmente 
[11.28]. 

El  incremento  de  deformaciones  del 
concreto  simple  por  flujo  plástico  se  analiza 
en  el  capítulo  2.  En  un  elemento  de  concreto 
reforzado,  el  incremento  de  deformaciones 
ocurre  bajo  un  estado  de  esfuerzos  variable 
debido  al  cambio  de  posición  del  eje  neutro, 
el  cual,  como  se  señaló  anteriormente,  hace 
que  disminuyan  los  esfuerzos  de  compresión. 

En  un  elemento  con  refuerzo  de  compre¬ 
sión,  además  de  la  disminución  de  esfuerzos 
en  el  concreto  por  el  cambio  de  posición  del 
eje  neutro,  hay  otra  disminución  por  la 
transferencia  de  esfuerzos  de  compresión 
del  concreto  al  acero.  Por  consiguiente,  la 
disminución  de  esfuerzos  en  el  concreto  es 
mayor  que  en  el  caso  de  elementos  con  re¬ 
fuerzo  de  tensión  únicamente.  Ahora  bien, 
el  incremento  de  deformaciones  por  flujo 
plástico  es  mayor  mientras  mayores  sean  los 
esfuerzos  aplicados  (capítulo  2).  Entonces, 
en  un  elemento  con  refuerzo  de  compre¬ 
sión,  las  deformaciones  por  flujo  plástico 
son  menores,  porque  los  esfuerzos  disminu¬ 
yen  más  rápidamente  que  en  un  elemento 
con  refuerzo  de  tensión  únicamente. 


Las  principales  variables  que  influyen 
en  las  deformaciones  por  flujo  plástico  son 
el  porcentaje  de  refuerzo  de  compresión,  la 
magnitud  de  los  esfuerzos  aplicados  y  todas 
las  variables  que  influyen  en  las  deforma¬ 
ciones  por  flujo  plástico  del  concreto  sim¬ 
ple.  Estas  variables  se  estudian  en  el  capí¬ 
tulo  2. 

A  diferencia  del  incremento  de  defor¬ 
maciones  por  contracción,  es  necesario  que  un 
elemento  se  encuentre  cargado  para  que 
ocurran  deformaciones  por  flujo  plástico. 

11.3.2  Métodos  para  el  cálculo  de 

deflexiones  bajo  cargas  de  servicio 
de  iarga  duración 

Las  variables  que  influyen  en  las  deforma¬ 
ciones  por  contracción  y  flujo  plástico  son 
demasiado  numerosas  para  poder  involucrar¬ 
las  todas  en  un  método  sencillo  y  riguroso. 
Por  consiguiente,  los  métodos  propuestos 
consideran  únicamente  algunas  de  esas  va¬ 
riables  y  esto  de  manera  simplista. 

Los  efectos  de  la  contracción  y  del  flujo 
plástico  se  consideran,  por  lo  general,  simul¬ 
táneamente,  aunque  existen  métodos  para 
calcular  por  separado  dichos  efectos  [11.1, 
11.2,  11.14,  11.291.  En  los  métodos  que  se 
presentan  a  continuación,  esos  efectos  están 
considerados  simultáneamente. 
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Tabla  11.1  Módulos  de  elasticidad  modificados  [11.8]. 


E 

'c  (kg/cm^) 

140 

175 

210 

280 

350 

Edad  al  aplicar 

la  carga  (días)  7 

14 

28 

7 

14 

28 

7 

14 

28 

7 

14 

28 

7 

14 

28 

DO 

30  días 

0.55 

0.66 

0.79 

0.58 

0.71 

0.86 

0.60 

0.75 

0.91 

0.63 

0.79 

0.97 

0.66 

0.83 

1.04 

Ó 

03 

90  días 

0.41 

0.51 

0.63 

0.43 

0.54 

0.67 

0,45 

0.56 

0.70 

0.46 

0.58 

0.73 

0.47 

0.61 

0.77 

1  año 

0.28 

0.36 

0.44 

0.29 

0.37 

0.47 

0.30 

0.38 

0.48 

0.30 

0.39 

0.50 

0.31 

0.40 

0.51 

c 

'O 

3  años 

0.23 

0.29 

0.37 

0.24 

0.30 

0.38 

0.24 

0.31 

0.39 

0.24 

0.31 

0.40 

0.25 

0.32 

0.42 

'u 

íD 

5  años 

3 

Q 

0  más 

0.22 

0.28 

0.35 

0.22 

0.29 

0.37 

0.23 

0.29 

0.38 

0.23 

0.30 

0.39 

0.24 

0.31 

0.40 

Los  módulos  modificados  son  iguales  a  los  módulos  instantáneos  multiplicados  por  los  factores  de  esta  tabla. 


Métodos  de  Yu  y  Winter  [^  1.81 

Estos  autores  presentan  dos  métodos.  En  el 
primero,  el  efecto  del  tiempo  se  toma  en 
cuenta  usando  un  módulo  de  elasticidad 
reducido,  Ea-  En  la  tabla  11.1  se  presentan 
los  valores  recomendados.  El  momento  de 
inercia  se  calcula  usando  la  sección  agrie¬ 
tada  y  transformada,  con  la  relación  modu¬ 
lar  ni  =  Es/Ect- 

El  segundo  método  consiste  en  multipli¬ 
car  el  valor  de  las  deflexiones  instantáneas 
por  un  factor  que  depende  del  porcentaje  de 
acero  de  compresión  y  de  la  duración  de  la 
carga  aplicada.  Este  factor  se  obtuvo  estadís¬ 
ticamente  a  partir  de  resultados  de  68  en¬ 


sayes.  En  la  tabla  1 1 .2  se  presentan  los  fac¬ 
tores  recomendados. 

Método  del  Reglamento  ACI  3 1 8-02 

El  Reglamento  ACI  318-02  propone  un  proce¬ 
dimiento  para  calcular  la  deformación  adicio¬ 
nal  diferida  debida  a  la  carga  muerta  y  a  la 
parte  de  la  carga  viva  que  se  considere  será  de 
larga  duración.  El  procedimiento  consiste  en 
multiplicar  la  deflexión  inmediata  debida  al 
total  de  la  carga  que  actúe  en  forma  continua 
por  el  factor!  dado  por  la  siguiente  ecuación 


Tabla11.2  Deflexiones  totales  de  larga  duración  [11.8]. 


Duración  de 
la  carga 

8 

Duración  de 
/a  carga 

8 

> 

11 

o 

A',  =  56  A 

< 

II 

o 

II 

A’,  =  56  A 

< 

II 

1  mes 

1.58 

1.42 

1.27 

2  añcs 

2.65 

2.15 

1.80 

3  meses 

1.95 

1.77 

1.55 

2  Va  años 

2.72 

2.16 

1.81 

6  meses 

2.17 

1.95 

1.69 

3  años 

2.78 

2.18 

1.81 

9  meses 

2.31 

2.03 

1.73 

4  años 

2.87 

2.20 

1.82 

1  año 

2.42 

2.08 

1.78 

5  años 

2.95 

2.21 

1.82 

1  Va  años 

2.54 

2.12 

1.80 

Las  deflexiones  de  larga  duración  son  iguaies  a  las  deflexiones  instantáneas  muitipiicadas  por  ios  factores  6  de  esta  tabia. 
Las  defiexiones  que  se  obtienen  con  estos  factores  inciuyen  ias  defiexiones  instantáneas. 
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donde  p'  es  la  cuantía  de  acero  de  compre¬ 
sión  al  centro  del  claro  para  claros  libremente 
apoyados  o  continuos,  y  en  el  empotramien¬ 
to,  para  voladizos.  El  factor  T,  que  refleja  el 
efecto  de  la  duración  de  la  carga,  está  dado 
para  determinados  tiempos  en  la  tabla  11.3. 
Pata  otras  duraciones  de  carga  puede  recurrir- 
se  a  la  figura  1 1 .5.  El  denominador  del  segun¬ 
do  término  de  la  ecuación  11.12  refleja  la 
influencia  del  acero  de  compresión,  que  tien¬ 
de  a  reducir  las  deflexiones  diferidas.  Pata  vi¬ 
gas  continuas  puede  utilizarse  un  valor 
promedio  determinado  como  en  el  caso  de 
los  momentos  de  inercia  efectivos. 


con  base  en  el  análisis  de  numerosos  datos 
de  deformaciones  de  vigas. 

Métodos  de  las  NTC-04 

Las  NTC  estipulan  un  método  fundamental¬ 
mente  igual  al  Reglamento  ACI,  pero  distin¬ 
guen  entre  concretos  clase  1  y  clase  2,  ya  que 
como  se  ha  visto,  los  efectos  del  tiempo  son 
mayores  mientras  menor  sea  el  módulo  de 
elasticidad  del  concreto.  Así,  para  concretos 
clase  1,  las  deflexiones  adicionales  se  obtie¬ 
nen  multiplicando  las  inmediatas,  calculadas 
como  se  indicó  anteriormente,  por  el  factor 


Tabla  1 1.3  Factor  de  duración  de  carga  7. 


Duración 

7 

5  años  o  más 

2.0 

12  meses 

1.4 

6  meses 

1.2 

3  meses 

1.0 

La  ecuación  11.12  fue  formulada  empí¬ 
ricamente  por  Branson  en  la  referencia  1 1.30, 


Duración  de  la  carga  en  meses 


Figura  11.5  Valores  de  7  para  la  ecuación 
11.12  (según  la  referencia  1 1 .8). 


que  como  puede  verse  es  igual  al  factor  de 
la  ecuación  11.12  con  el  valor  máximo  de  T. 
Para  concretos  clase  2,  el  numerador  de  la 
ecuación  11.13  debe  tomarse  igual  a  4.  Para 
tramos  continuos  se  indica  que  se  utilice  un 
valor  promedio  de  p'  determinado  en  forma 
semejante  a  la  aplicada  según  las  NTC  para 
determinar  un  valor  promedio  del  momento  de 
inercia  efectivo  ¡e- 

Otros  métodos 

Para  procedimientos  para  estimar  deflexio¬ 
nes  diferidas  más  refinados  que  los  que  se 
acaban  de  exponer,  consúltense  las  referen¬ 
cias  11.3,  1 1 .26  y  1 1 .36.  También  de  interés 
son  los  métodos  propuestos  por  el  Comité 
Euro-Internacional  del  Concreto,  especial¬ 
mente  el  método  bilineal,  al  que  se  ha  he¬ 
cho  referencia  [11.271. 


11 .4  Deflexiones  permisibles 

Se  ha  mencionado  anteriormente  que  las  de¬ 
flexiones  de  elementos  estructurales  deben 
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limitarse  por  dos  razones:  por  la  posibilidad 
de  que  provoquen  daños  en  otros  elemen¬ 
tos  de  la  estructura,  y  por  motivos  de  orden 
estético. 

El  valor  de  las  deflexiones  permisibles 
para  evitar  daños  en  otros  elementos,  depen¬ 
de  principalmente  del  tipo  de  elementos  y  de 
construcción  empleados.  Por  ejemplo,  si  existe 
un  cancel  de  vidrio  por  debajo  de  una  viga,  y 
dicho  cancel  está  unido  rígidamente  a  la  viga, 
las  deflexiones  permisibles  deberán  ser  prácti¬ 
camente  nulas,  pues  por  pequeñas  que  sean 
pueden  causar  la  rotura  del  cancel.  &i  cam¬ 
bio,  si  se  ha  previsto  cierta  holgura  entre  la  vi¬ 
ga  y  el  cancel,  las  deflexiones  permisibles 
pueden  ser  mayores.  En  estos  casos,  las  defle¬ 
xiones  permisibles  deben  especificarse  como 
un  valor  absoluto.  Como  otro  ejemplo,  consi¬ 
dérese  que  por  arriba  de  la  viga  existe  un  mu¬ 
ro  con  acabado  de  yeso.  Si  las  deflexiones  de 
la  viga  son  excesivas,  puede  agrietarse  el  aca¬ 
bado  del  muro.  Bi  este  caso,  es  más  conve¬ 
niente  especificar  las  deflexiones  permisibles 
como  una  fracción  de  la  distancia  entre  los 
puntos  de  inflexión  de  la  viga,  ya  que  de  esta 
manera  se  limitan  mejor  las  curvaturas  de  la 
viga,  parámetro  con  el  cual  puede  relacionar¬ 
se  el  agrietamiento  del  muro.  Para  fijar  el 
valor  de  las  deflexiones  permisibles,  también 
debe  considerarse  el  procedimiento  de  cons¬ 
trucción.  Por  ejemplo,  si  los  muros  se  constru¬ 
yen  varios  meses  después  de  que  se  ha 
terminado  la  estructura,  ya  se  habrá  desarro¬ 
llado  un  porcentaje  grande  de  las  deflexiones 
a  largo  plazo,  y  se  reduce  la  probabilidad  de 
que  se  agrieten  los  muros.  En  este  caso,  sólo 
interesan  las  deflexiones  producidas  por  la 
carga  viva. 

Desde  el  punto  de  vista  estético,  el  va¬ 
lor  de  las  deflexiones  permisibles  depende 
principalmente  del  tipo  de  estructura  y  de  la 
existencia  de  líneas  de  referencia  que  permi¬ 
tan  apreciar  las  deflexiones.  Es  obvio  que  las 
deflexiones  permisibles  en  una  residencia  de¬ 
ben  ser  menores  que  en  una  bodega.  Cuando 
existe  una  línea  horizontal  de  referencia,  las 


deflexiones  permisibles  deben  fijarse  como 
un  valor  absoluto,  mientras  que  si  no  existe 
dicha  referencia,  es  más  conveniente  fijar 
las  deflexiones  permisibles  como  una  frac¬ 
ción  del  claro  de  la  viga. 

La  posibilidad  de  dar  contraflechas  es 
otro  factor  que  debe  tomarse  en  cuenta  al  es¬ 
tablecer  las  deflexiones  permisibles.  El  valor 
de  la  contraflecha  puede  restarse  de  la  defle¬ 
xión  calculada,  y  la  diferencia  compararse 
con  la  deflexión  permisible.  Sin  embargo,  no 
deben  darse  contraflechas  excesivamente 
grandes. 

Las  consideraciones  anteriores  indican 
que  es  difícil  establecer  reglas  sencillas  so¬ 
bre  deflexiones  permisibles.  En  los  incisos 
siguientes  se  resumen  las  especificaciones  al 
respecto  del  Reglamento  AGI  318  y  del  Re¬ 
glamento  del  Distrito  Federal. 


11. 4.1  Control  de  deflexiones  según  el 
Reglamento  ACI 3 18-02 

El  Reglamento  AGI  318-02  permite  prescindir 
del  cálculo  de  deflexiones  de  vigas  y  de  losas 
que  trabajan  en  una  dirección  siempre  que  se 
satisfagan  los  peraltes  mínimos  dados  en  la  ta¬ 
bla  1 1 .4  y  que  se  trate  de  elementos  cuya  de¬ 
formación  no  perjudique  a  elementos  no 
estructurales.  Pueden  aceptarse  peraltes  me¬ 
nores  si  se  calculan  las  deformaciones  y  éstas 
cumplen  con  las  limitaciones  de  la  tabla  1 1 .5. 
Las  limitaciones  de  la  tabla  11.4  no  garan¬ 
tizan  que  en  algunas  situaciones  no  lleguen  a 
registrarse  deformaciones  excesivas,  de  manera 
que  en  elementos  estructurales  de  importan¬ 
cia  y  en  condiciones  de  carga  poco  usuales, 
es  recomendable  calcular  las  deflexiones  con 
el  fin  de  compararlas  con  los  valores  admisi¬ 
bles,  aun  cuando  se  cumplan  los  requisitos  de 
la  tabla  1 1 .4  citada.  Evidentemente  siempre 
será  necesario  hacer  cálculos  de  deformacio¬ 
nes  cuando  existe  riesgo  de  perjudicar  ele¬ 
mentos  no  estructurales. 
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Tabla  11.4  Peraltes  totales  mínimos  de  vigas  y  losas  que  trabajan  en  una  dirección  cuando  no  se  calculan  las 

deflexiones  y  ouando  las  deformaoiones  de  diehos  elementos  no  perjudican  a  elementos  no  estructurales. 


Elemento 

Peralte  mínimo,  h 

Libremente  apoyada 

Un  extremo  continuo 

Ambos  extremos 

continuos 

Voladizo 

Losas  macizas 

L/20 

L/24 

U28 

Lno 

Vigas  y  losas 
nervuradas 

L/16 

L/18.5 

L21 

L/8 

Nota:  estos  valores  se  aplican  para  concreto  de  peso  normal  y  acero  con  límite  de  fluencia  fy  de  4200  kg/cm^.  Para  otros  valores  de  fy,  multipliqúen¬ 
se  los  valores  de  esta  tabla  por  el  factor  0.4  +  0.00014  fy.  El  símbolo  L  representael  claro. 


Tabla  11.5  Deflexiones  calculadas  permisibles. 


Tipo  de  miembro 

Deflexión  a  considerar 

Deflexión 

permisible 

Azoteas  que  no  soportan  o  que  no  están  ligadas  a 
elementos  no  estructurales  que  puedan  dañarse  por 
deflexiones  grandes.* 

Deflexión  inmediata  debida  a 
la  carga  viva 

Lñ  80 

Pisos  que  no  soportan  o  que  no  están  ligados  a 
elementos  no  estructurales  que  puedan  dañarse 
por  deflexiones  grandes. 

Deflexión  inmediata  a  la 
carga  viva. 

U360 

Azoteas  o  pisos  que  soportan  o  que  están  ligados 
a  elementos  no  estructurales  que  puedan  dañarse 
por  deflexiones  grandes. 

La  parte  de  la  deflexión  total  que 
ocurre  después  de  que  se  ligan  los 
elementos  no  estructurales  (la  suma 
de  la  deflexión  de  larga  duración 
debida  a  todas  las  cargas  sostenidas 
y  la  deflexión  inmediata  debida  a 
cualquier  carga  viva  adicional). 

L/480 

Azoteas  o  pisos  que  soportan  o  que  están  ligados 
a  elementos  no  estructurales  que  no  puedan  sufrir 
daños  por  deflexiones  grandes. 

U240 

‘Este  límite  puede  no  ser  suficiente  para  evitar  el  encharcamiento  del  agua.  El  símbolo  L  representa  el  claro. 


1 1.4.2  Control  de  deflexiones  según  el 
Reglamento  del  Distrito  Federal 

El  Reglamento  del  Distrito  Federal  [11.32] 
establece  limitaciones  de  deformación  iguales 
para  todos  los  materiales  de  construcción. 
La  deflexión  máxima  de  vigas  y  losas,  inclu¬ 
yendo  los  efectos  a  largo  plazo,  se  fija  en 


0.5  cm  más  el  claro  entre  240.  Si  la  defor¬ 
mación  de  la  viga  o  losa  puede  perjudicar 
a  elementos  no  estructurales,  la  deflexión 
que  pueda  presentarse  después  de  la  colo¬ 
cación  de  dichos  elementos  se  limita  a  0.3  cm 
más  el  claro  entre  480.  Para  elementos  en 
voladizo,  los  límites  anteriores  se  pueden  du¬ 
plicar. 
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7 1.4.3  Recomendaciones  adicionales 
para  el  control  de  deflexiones 

Tanto  en  la  etapa  de  diseño  estructural  como 
durante  la  construcción,  se  pueden  seguir 
algunas  recomendaciones  sencillas  para  re¬ 
ducir  las  deflexiones. 

En  el  diseño  resulta  conveniente  utilizar 
relaciones  de  refuerzo  relativamente  bajas, 
ya  que  esto  conduce  a  vigas  más  peraltadas 
con  momentos  de  inercia  grandes.  El  comité 
ACI  435  recomienda  relaciones  de  refuerzo 
entre  0.25  y  0.40  de  la  relación  balanceada 
Pb  [1 1 .36].  También  recomienda  usar  acero 
de  compresión  aunque  no  se  requiera  por 
resistencia,  ya  que  este  acero  reduce  las  de¬ 
flexiones  de  larga  duración  producidas  por 
la  contracción  y  el  flujo  plástico,  según  se 
explicó  en  la  sección  11.3.1. 

En  la  etapa  de  construcción,  es  importan¬ 
te  que  el  curado  del  concreto  se  empiece  lo 
más  pronto  posible  y  se  matenga  tanto  como 
se  pueda.  De  esta  manera,  el  concreto  ad¬ 
quiere  su  resistencia  y  su  módulo  de  elastici¬ 
dad  a  edades  menores  y  por  otra  parte,  se 
reducen  la  contracción  y  el  flujo  plástico. 
También  se  recomienda  retrasar  la  aplicación 
de  las  primeras  cargas  tanto  como  sea  posible, 
para  dar  tiempo  a  que  aumente  el  módulo  de 
elasticidad  del  concreto.  Especial  cuidado  de¬ 
be  tenerse  en  que  el  apuntalamiento  de  un  pi¬ 
so  no  induzca  cargas  excesivas  en  el  piso 
inferior,  sobre  todo  cuando  el  concreto  no  ha 
alcanzado  su  resistencia  de  diseño. 


11.5  Ejemplos  de  cálculos  de 
deflexiones 

Ejemplo  11.1  Cálculo  de  las  deflexiones  de 
una  viga  de  concreto  libremente  apoyada 
por  los  métodos  de  Yu  y  Winter. 

En  este  ejemplo  se  ilustra  el  procedimiento  de 
cálculo  de  deflexiones  de  una  viga  libremen¬ 


te  apoyada,  usando  los  dos  métodos  de  Mj  y 
Winter.  Se  calculan  deflexiones  bajo  cargas 
de  corta  duración  y  deflexiones  a  largo  plazo. 

La  deflexión  máxima  de  una  viga  libre¬ 
mente  apoyada  y  con  carga  uniformemente 
distribuida  [11.20]  obtenida  mediante  la  re¬ 
solución  de  la  ecuación  1 1 . 1  ,es 


Para  calcular  el  valor  de  E  se  usó  la  si¬ 
guiente  ecuación  propuesta  en  las  NTC-04 
para  concreto  clase  1 

Ec  =  14,000  VFc 


El  valor  del  momento  de  inercia,  /,  se 
calculó  con  las  ecuaciones  propuestas  en 
los  distintos  métodos  empleados.  Cuando 
fue  necesario  calcular  el  momento  de  iner¬ 
cia  de  la  sección  agrietada  y  transformada, 
se  utilizaron  los  principios  expuestos  en  la 
seción  10.7. 

Los  dos  métodos  de  Yu  y  Winter  para 
cargas  de  corta  duración  dan  resultados  se¬ 
mejantes.  El  segundo  método  pretende  tener 
en  cuenta  el  hecho  de  que  las  vigas  no  se 
agrietan  en  toda  su  longitud. 

Para  calcular  la  deflexión  de  larga  dura¬ 
ción  por  el  primer  método  de  Yu  y  Winter  es 
necesario  conocer  la  edad  del  concreto  al 
aplicar  la  carga  y  la  duración  de  la  carga.  &i 
el  ejemplo  se  supuso  que  la  edad  del  con¬ 
creto  era  de  28  días  y  la  duración  de  la  car¬ 
ga  de  un  año.  En  la  expresión  para  calcular 
la  deflexión  debe  utilizarse  el  momento  de 
inercia  de  la  sección  agrietada  y  transforma¬ 
da.  Para  determinar  el  valor  de  la  relación 
modular,  ni,  necesaria  en  estos  cálculos,  de¬ 
be  usarse  el  módulo  de  elasticidad  reducido, 
Ect,  que  se  obtiene  de  la  tabla  11.1  para  las 
condiciones  del  problema. 


** 
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JEMPLO  11.1  (continuación. 


Profundidad  del  ejo  nei 


rh\i(l  ■■  (,) 


Siislituvendo  valores 


244.8  =  0 


Calculo  del  momento  de  inercia  con  respecto  al  eje  neutro 


+  nAjd  -c} 


Suslilu\cndo  \al(ite': 


’".i|  :.lír 


+  68i4.>-1.3.16i 
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Ejemplo  1 1 .2  Revisión  de  la  deflexión  de  una 
viga  continua  según  el  Reglamento  ACI  318-02 

&i  este  ejemplo  se  muestra  cómo  comprobar  si 
se  satisfacen  los  requisitos  en  cuanto  a  defle¬ 
xión  admisible  que  establece  el  Reglamento 
ACI  318-02  para  vigas  cuya  deformación 
puede  afectar  a  elementos  no  estructurales. 
En  el  ejemplo  se  considera  que  dichos  ele¬ 
mentos  se  colocan  inmediatamente  después 
del  descimbrado.  Así  la  deformación  que 
puede  dañarlos  será  exclusivamente  la  diferi¬ 
da  debido  a  la  carga  sostenida,  es  decir,  la 
carga  muerta  y  la  porción  de  carga  viva  que 
se  estima  actuará  en  forma  continua  (en  este 
caso  50  por  ciento)  y  la  deflexión  inmediata 
debida  a  la  carga  viva.  La  deflexión  inmedia¬ 
ta  debida  a  carga  muerta  se  registra  antes  de 
colocados  los  elementos  no  estructurales 
de  manera  que  no  los  afecta.  (Por  sencillez 
se  supone  que  el  peso  de  los  elementos  no 
estructurales  es  despreciable.)  Por  otra  parte, 
una  posible  deformación  inmediata  excesiva 
debida  a  carga  muerta  puede  compensarse 
previendo  una  contraflecha  adecuada.  El  Re¬ 
glamento  limita  a  U480  el  valor  de  la  suma 
de  la  deflexión  inmediata  debida  a  la  carga 
viva  y  la  deflexión  diferida  debida  a  la  carga 
sostenida,  siendo  L  la  longitud  del  claro. 

Para  poder  determinar  las  deflexiones 
inmediatas  de  acuerdo  con  las  indicaciones  del 
Reglamento  ACI,  se  calcularon  los  momen¬ 
tos  de  inercia  efectivos  en  las  zonas  de  mo¬ 
mento  positivo  y  negativo  de  la  viga  para 
tres  niveles  de  carga:  carga  muerta  única¬ 
mente,  carga  muerta  más  el  total  de  la  carga 
viva  y  carga  sostenida  (carga  muerta  más  el 
50  por  ciento  de  la  carga  viva).  Los  momentos 
negativos  utilizados  son  los  correspondien¬ 
tes  a  los  paños  de  los  apoyos;  pueden  tam¬ 
bién  emplearse  los  momentos  negativos  en 
los  centros  de  los  apoyos,  sin  que  resulten 
diferencias  significativas. 

El  momento  de  inercia  efectivo  promedio 
para  el  cálculo  de  la  deflexión  inmediata  de¬ 
bida  a  la  carga  muerta,  resultó  igual  al  de  la 


sección  no  agrietada,  /g.  El  requerido  para  el 
cálculo  de  la  deflexión  inmediata  debida  a 
carga  muerta  más  el  total  de  la  carga  viva  se 
determinó  de  tres  maneras;  A  con  la  ecuación 
1 1 .6,  B  considerándolo  igual  al  de  la  zona  de 
momento  positivo,  y  C  con  la  ecuación  11.8. 
Los  valores  obtenidos  con  los  métodos  A  y  C 
son  parecidos,  mientras  que  el  correspondien¬ 
te  al  método  B,  el  más  sencillo,  fue  algo  me¬ 
nor,  lo  que  da  resultados  conservadores.  En  el 
ejemplo,  las  deflexiones  inmediatas  tanto 
para  esta  condición  de  carga  como  para  la  co¬ 
rrespondiente  a  la  carga  sostenida,  se  calcula¬ 
ron  con  base  en  el  método  C. 

La  deflexión  inmediata  debida  a  carga 
viva  se  calculó  como  la  diferencia  entre  la 
correspondiente  a  la  carga  muerta  más  el  to¬ 
tal  de  la  carga  viva  y  la  correspondiente  a  la 
carga  muerta.  Este  criterio  implica  el  mayor 
nivel  de  agrietamiento  posible,  lo  que  con¬ 
duce  a  resultados  conservadores.  La  defle¬ 
xión  inmediata  debida  a  carga  sostenida  se 
determinó  para  poder  estimar  la  deforma¬ 
ción  diferida  ocasionada  por  ella. 

Los  cálculos  de  deflexiones  inmediatas 
se  efectuaron  con  la  expresión: 


5L^ 

48EI 


(11.15) 


donde 


Me  =  momento  al  centro  del  claro 
M¡  =  momento  en  el  apoyo  izquierdo 
M(j  =  momento  en  el  apoyo  derecho 

Esta  expresión,  que  da  la  deflexión  al 
centro  del  claro,  puede  deducirse  a  partir  del 
principio  de  la  viga  conjugada.  Véase,  por 
ejemplo,  el  inciso  14.2  de  la  referencia  1 1 .23. 
Puede  también  utilizarse  la  ecuación  1 1.1 0. 

El  efecto  diferido  de  la  carga  sostenida 
se  calculó  con  un  valor  promedio  de  los  va¬ 
lores  de  X  correspondientes  a  las  zonas  de 
momento  negativo  y  momento  positivo.  El 
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promedio  se  obtuvo  con  un  criterio  análogo 
al  dado  por  la  ecuación  1 1 .8  para  estimar  un 
valor  promedio  del  momento  de  inercia 
efectivo.  Al  aplicar  la  ecuación  11.12  se  uti¬ 
lizó  un  valor  de  T  igual  a  2,  según  la  tabla 


11.3,  que  corresponde  a  una  duración  de  5 
años  o  más. 

La  deflexión  calculada  de  0.99  cm  re¬ 
sultó  inferior  a  la  permisible  para  las  condi¬ 
ciones  del  ejemplo,  L/4S0  =  1.88  cm. 


V 
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CAIcuIn  dr  1^^  p,itid  Id  zona  do  momrntn  positivo 


-  I1‘)  •’4  \ 


lOi)  M 


+  119  174-9; 


(  dirulo  do  /jg  para  la  ¿ona  do  monionto  no^ativo 
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■Bi 


iJEMPLO  11.2  (continuación) 


+  52  lA  -  b)  =  1 98  (74  -  \);  \  =  24.3  cm 


30x24.3 


CÁLCULO  l)t  MOMtMOS  DL  ACRItTAMIESTC) 


fr  =  2  Vf'c  =  34. b  kg/cm- 
Fn  la  zona  de  momento  positivo 
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ontinuació. 


EJEMPLO  1 
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uación  1 1 


V'd/o/oí  (i<:  X 


En  Id  7.ona  do  momenlo  ncfratKo 


2  barras  dcl  No.  7  en  la  zona  de  compresión  =  7 


sT  TN'7' 

ipMiipiiMi 

20x74 


0.00.35 


N  .50  X  0.00  3 


i  do  monx'nto  pos 


Valor  pi omedio 


0.70  A<  +  0.15  i/- 

0.70  X  2  +  0.15  '1  7  +  !.7J 


[\'flexión  difendá  dvhnh  a  Li  ( díga  so^lfvu'da 
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Ejemplo  1 1.3  Revisión  de  la  deflexión  de 
un  voladizo  según  las  NTC-04 

La  deformación  excesiva  de  voladizos  es  un 
problema  frecuente,  de  manera  que  es  acon¬ 
sejable  seguir  un  criterio  conservador  en  el 
cálculo  de  sus  deflexiones.  En  este  ejemplo 
se  utilizó  el  método  de  la  sección  transfor¬ 
mada  para  el  cálculo  del  momento  de  inercia 
de  la  sección  transversal,  el  cual  es  más  con¬ 
servador  que  el  del  momento  de  inercia 
efectivo,  ambos  permitidos  en  las  NTC-04. 
Para  la  deflexión  admisible,  también  de  acuer¬ 
do  con  las  NTC,  se  duplicó  el  valor  permitido 


para  vigas  simplemente  apoyadas  o  conti¬ 
nuas.  La  deflexión  calculada  resultó  menor 
que  la  admisible. 

Las  NTC-04  no  mencionan  el  caso  de 
voladizos  específicamente  para  establecer 
en  qué  sección  se  debe  calcular  el  momen¬ 
to  de  inercia.  En  el  ejemplo,  siguiendo  el 
mismo  criterio  del  Reglamento  ACI-02,  se  ha 
tomado  como  momento  de  inercia  el  corres¬ 
pondiente  a  la  sección  del  apoyo.  No  es  ne¬ 
cesario,  en  el  caso  de  voladizos,  considerar 
la  variación  de  los  momentos  de  inercia  se¬ 
gún  las  posibles  variaciones  del  refuerzo  a  lo 
largo  del  elemento. 


de  la  deflexión  de  un  voh 


4200  kg/cm 


.1  (K  totm.K  ion  no  .ií('(l,)i.i  u  cU 
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Ejemplo  11.4  Cálculo  de  la  deflexión  en  el 
centro  del  claro  de  una  viga  continua,  según 
las  NTC-04,  con  sistema  de  unidades  SI 

&  trata  en  este  ejemplo  de  ilustrar  el  cálcu¬ 
lo  de  la  deflexión  en  una  viga  continua  fa¬ 
bricada  con  concreto  clase  2,  en  la  cual  el 
40  por  ciento  de  la  carga  viva  actúa  en  forma 
permanente.  Las  dimensiones,  las  resisten¬ 
cias  del  concreto  y  del  acero,  y  los  valores 
de  las  cargas  se  han  expresado  en  unidades 
SI.  Se  muestra  el  diagrama  de  momentos  fle- 
xionantes,  cuya  obtención  no  se  incluye,  en 
términos  de  los  coeficientes  de  Obsér¬ 
vese  que  el  momento  estático  total,  o  sea,  la 
suma  del  promedio  de  los  momentos  nega¬ 
tivos  y  del  momento  positivo  al  centro  del 
claro,  es  igual  a  w£^/8,  lo  cual  es  un  requisi¬ 
to  del  equilibrio  estático. 

En  este  ejemplo  se  utilizó  también  el  mé¬ 
todo  de  la  sección  transformada.  Al  calcular 
el  momento  de  inercia  en  la  sección  de  los 
apoyos,  se  consideró  una  sección  rectangu¬ 
lar,  ya  que  el  patín  constituido  por  la  losa 
queda  en  la  zona  de  tensión.  El  módulo  de 
elasticidad  del  concreto  es  el  que  correspon¬ 
de  a  concreto  clase  2.  En  la  zona  de  com¬ 
presión,  el  área  transformada  de  acero  se 
calculó  usando  el  término  {n  -  1)  en  vez  de 
n  para  tomar  en  cuenta  el  área  de  concreto 
desplazada  por  el  acero. 

En  la  sección  al  centro  del  claro,  se 
calculó  la  profundidad  del  eje  neutro,  x,  su¬ 
poniendo  primero  que  dicho  eje  caía  dentro 
del  patín  de  la  viga  T.  Resultó  de  esta  mane¬ 
ra  un  valor  de  x  de  1 51 .4  mm,  mayor  que  los 
100  mm  que  mide  el  patín.  Por  lo  tanto,  se 
repitió  el  cálculo  suponiendo  que  el  eje  neu¬ 
tro  caía  dentro  del  alma.  Así  se  obtuvo  un 
valor  de  x  de  129.4  mm,  mayor  efectivamen¬ 
te  que  el  espesor  del  patín.  Obsérvese  que  el 
ancho  efectivo  del  patín,  b,  se  calculó,  co¬ 


mo  señalan  las  NTC-04,  con  el  menor  de  los 
tres  valores  siguientes:  ocho  veces  el  espesor 
del  patín,  la  octava  parte  del  claro  menos  la 
mitad  del  ancho  del  alma,  o  la  mitad  de  la 
distancia  al  paño  del  alma  de  la  viga  parale¬ 
la  más  cercana.  En  este  caso  resultó  menor 
el  término  correspondiente  a  ocho  veces  el 
espesor  del  patín. 

Después  se  calculó  la  deflexión  inmedia¬ 
ta  producida  por  la  carga  muerta  y  el  40  por 
ciento  de  la  carga  viva,  ambas  a  nivel  de  car¬ 
gas  de  servicio.  La  deflexión  elástica  se  calculó 
con  la  ecuación  11.1  5  que,  como  se  mencio¬ 
nó  anteriormente,  se  deduce  de  los  principios 
clásicos  de  Mecánica  de  Materiales.  El  mo¬ 
mento  de  inercia  efectivo  se  obtuvo  con  la  ecua¬ 
ción  11.1 1  que  se  presenta  en  las  NTC-04  y 
que  le  da  un  peso  doble  al  momento  de  inercia 
en  el  centro  del  claro  en  relación  con  los  mo¬ 
mentos  de  inercia  en  los  extremos.  Los 
momentos  flexionantes  Me,  M¡  y  se  de¬ 
terminaron  usando  los  coeficientes  de  wl^  del 
diagramade  momentos.  La  deflexión  inmedia¬ 
ta  así  obtenida  resultó  de  21  mm.  Por  propor¬ 
ción,  se  calculó  la  deflexión  inmediata  bajo 
carga  viva  total,  resultando  de  27.6  mm. 

La  deflexión  diferida,  adicional  a  la  in¬ 
mediata,  se  calculó  con  la  ecuación  11.13 
que  especifican  las  NTC,  pero  el  coeficiente 
de  2  se  sustituyó  por  4  para  tomar  en  cuenta 
que  el  concreto  es  de  clase  2.  La  relación  pro¬ 
medio  de  acero  de  compresión,  p' ,  se  calculó 
con  una  ecuación  semejante  a  la  11.1  1  para 
el  cálculo  del  momento  de  inercia  promedio, 
tal  como  se  señala  en  las  NTC-04.  La  defle¬ 
xión  diferida  se  sumó  a  la  inmediata  para 
obtener  la  deflexión  total  de  81 .9  mm.  Obsér¬ 
vese  que  para  el  cálculo  de  la  deflexión  dife¬ 
rida  y  de  la  deflexión  total  se  usó  sólo  la 
carga  viva  que  actúa  en  forma  permanente  y 
por  supuesto,  la  carga  muerta  que  también 
actúa  permanentemente. 
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EJEMPLO  11.4  (continuación) 


X  =  223  mm 
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Ejercicios 


1  ^  .1  Comprobar  si  se  cumplen  los  requisitos  de  defle¬ 
xión  de  la  siguiente  viga  de  acuerdo  con  las  in¬ 
dicaciones  del  Reglamento  AGI  318-02.  Suponer 
que  la  deformación  de  la  viga  no  afectará  a  ele¬ 
mentos  no  estructurales  y  que  el  50  por  ciento 
de  las  cargas  corresponde  a  carga  viva.  Las  car¬ 
gas  indicadas  son  a  nivel  de  servicio. 


3  ton/m 
(incluye  peso 
propio) 


1 1.2  Comprobar  si  se  cumplen  los  requisitos  de  defle¬ 
xión  de  la  viga  del  ejemplo  1 1.1  de  acuerdo  con 
las  indicaciones  del  Reglamento  del  Distrito  Fe¬ 
deral  y  las  NTC-04.  Considerar  que  el  40  por 
ciento  de  la  carga  viva  está  aplicada  en  forma 
continua. 

1 1 .3  Comprobar  si  se  cumplen  los  requisitos  de  defle¬ 
xión  de  la  siguiente  viga  empotrada  de  acuerdo 
con  las  indicaciones  del  Reglamento  ACI  318- 
02.  La  carga  indicada  es  la  de  servicio  e  incluye 
el  peso  propio.  Considerar  que  el  35  por  ciento 
de  la  carga  viva  actúa  en  forma  continua. 


1 1 .4  Comprobar  si  se  cumplen  los  requisitos  de  defle¬ 
xión  para  la  viga  del  ejemplo  11.3  de  acuerdo 
con  las  indicaciones  de  las  NTC-04. 

11.5  Calcular  las  deflexiones  a  corto  y  a  largo  plazos 
en  el  extremo  del  siguiente  voladizo  usando  el 
segundo  método  de  Yu  y  Winter.  Las  cargas  indi¬ 
cadas  son  de  servicio  e  incluyen  peso  propio. 
Verificar  si  la  deflexión  excede  de  U200.  ¿En 
cuánto  se  reducen  las  deflexiones  si  se  adicio¬ 
nan  3  barras  del  No.  8  en  la  zona  de  compre¬ 
sión? 


12  ton 

w  =  2  ton/m  1 


4,  =  5  barras  del  No.  8 
=  250  kg/cm^ 

=  4200  kg/cm2 


=  200  kg/cm^,  fy  =  4200  kg/cm^ 


CAPÍTULO  12 


Ménsulas  y  vigas  de  gran 
peralte 


12.1  Introducción.  /12.2  Ménsulas.  /12.3 
Vigas  de  gran  peralte. 


12.1  Introducción 

&i  este  capítulo  se  estudia  el  comportamiento 
y  el  dimensionamiento  de  elementos  estructu¬ 
rales  cuya  relación  claro-peralte  es  mucho 
menor  que  la  de  las  vigas  consideradas  en  los 
capítulos  anteriores.  Cuando  la  relación  cla¬ 


ro-peralte  es  pequeña,  la  distribución  de  es¬ 
fuerzos  principales  es  muy  diferente  de  la  dis¬ 
tribución  en  las  vigas  mostrada  en  la  figura 
7.1 .  Por  esta  razón,  su  comportamiento  es  dis¬ 
tinto  y  no  son  aplicables  los  métodos  de  di¬ 
mensionamiento  estudiados  anteriormente. 


12.2  Ménsulas 

Las  ménsulas  son  elementos  estructurales 
cuya  relación  entre  el  claro  de  cortante  y  el 
peralte  es  pequeña;  en  muchos  reglamentos 
se  definen  como  aquellos  elementos  en  los 
que  esta  relación  no  es  mayor  que  uno.  Se 
usan  para  soportar  carriles  de  grúas  viajeras, 
vigas  prefabricadas  de  concreto,  armaduras 
de  acero  y  otras  estructuras  similares.  En  la 
figura  12.1  se  ilustran  dos  aplicaciones.  El 
dimensionamiento  correcto  de  las  ménsu¬ 
las  es  de  gran  importancia,  ya  que  en  ellas 
se  apoyan  generalmente  miembros  estruc¬ 
turales  de  grandes  dimensiones  o  equipo 
pesado. 

12.2.1  Comportamiento 

El  comportamiento  de  las  ménsulas  ha  sido 
estudiado  por  medio  de  ensayes  de  especí- 


Figura  12.1  Aplicaciones  de  ménsulas. 
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Figura  12.2  Espécimen  de  ensaye  para 
el  estudio  de  ménsulas. 

menes  como  el  mostrado  esquemáticamente 
en  la  figura  12.2.  A  continuación  se  descri¬ 
ben  los  principales  modos  de  falla  observados 
en  estos  ensayes  [12.11. 

a)  Falla  por  f/ex/dn 

Este  tipo  de  falla  es  similar  al  de  vigas  largas. 
Consiste  en  el  aplastamiento  por  compresión 


del  concreto,  que  ocurre  antes  o  después  de 
que  fluya  el  acero  de  tensión.  En  la  figura  12.3 
se  muestra  este  tipo  de  falla. 

b)  Falla  por  tensión  diagonal 

En  este  caso,  se  forma  inicialmente  una  grieta 
de  flexión,  a  partir  de  la  cual  se  desarrolla  una 
grieta  inclinada  que  se  extiende  desde  el  bor¬ 
de  de  la  placa  de  carga,  en  la  cara  superior  de 
la  ménsula,  hasta  la  intersección  de  la  cara  in¬ 
clinada  de  la  ménsula  con  la  columna.  La  falla 
ocurre  en  la  zona  de  concreto  sujeta  a  esfuer¬ 
zos  de  compresión  y  es  similar  a  la  falla  en 
compresión  por  cortante  de  vigas  largas.  En  la 
figura  12.4  se  muestran  dos  especímenes  que 
fallaron  de  esta  manera. 

c)  Falla  por  cortante  directo 

Este  tipo  de  falla  se  caracteriza  por  el  desarro¬ 
llo  de  pequeñas  grietas  inclinadas  en  el  plano 
de  intersección  de  la  columna  y  la  ménsula. 
Dichas  grietas  debilitan  este  plano  y  propician 
una  falla  por  cortante  directo,  como  se  mues¬ 
tra  en  la  figura  12.5. 


Figura  12.3  Fallas  por  flexión  (según  Kriz  y  Raths  [12.1]). 


Ménsulas  379 


Figura  12.4  Fallas  por  tensión  diagonal  (según 
Kriz  y  Raths  [12.11). 

Además  de  los  modos  de  falla  descritos 
anteriormente,  se  han  observado  otros  que  se 
presentan  por  detalles  inadecuados  en  la  geo¬ 
metría  de  la  ménsula  o  en  la  colocación  del 
refuerzo.  Estos  tipos  de  falla  se  ilustran  en  la 
figura  12.6,  en  la  cual  se  muestra  una  falla 
que  se  presenta  cuando  las  barras  de  ten¬ 
sión,  por  efecto  del  doblez,  quedan  dema¬ 
siado  lejos  del  borde  de  la  ménsula;  en  este 
caso  se  forma  una  grieta  que  sigue  el  contor¬ 
no  de  la  barra.  En  la  figura  12.6¿>  se  muestra 
el  tipo  de  falla  que  se  produce  cuando  el  pe¬ 
ralte  en  el  extremo  de  la  ménsula  es  mucho 
menor  que  el  peralte  en  el  paño  de  la  co¬ 
lumna;  la  grieta  inclinada  no  alcanza  a  de¬ 
sarrollarse  hasta  la  cara  de  la  columna,  sino 
que  llega  a  la  cara  inclinada  de  la  ménsula. 
Por  último,  en  la  figura  12.6c  se  muestra  el 
tipo  de  falla  que  ocurre  cuando  la  placa  de 
apoyo  es  demasiado  pequeña  y  por  consi¬ 
guiente,  se  desarrollan  en  el  concreto  esfuer¬ 
zos  de  aplastamiento  muy  altos.  La  resistencia 
de  las  ménsulas  cuando  se  desarrolla  alguno 
de  estos  tipos  de  falla  es  menor  que  la  co¬ 
rrespondiente  a  los  tipos  principales  de  falla 
mencionados  anteriormente.  Por  lo  tanto, 
conviene  evitarlos  mediante  detalles  ade¬ 
cuados  en  la  geometría  y  en  la  colocación 
del  refuerzo.  Más  adelante  se  presentan  re¬ 
comendaciones  a  este  respecto. 


Se  ha  estudiado  experimentalmente  el 
efecto  de  cargas  horizontales  que  actúan  de 
manera  simultánea  con  las  cargas  verticales 
aplicadas  a  la  ménsula.  Estas  cargas  hori¬ 
zontales  pueden  ser  de  tensión  o  de  compre¬ 
sión.  Las  primeras  suelen  ser  producidas  en 
la  práctica  por  la  contracción  y  el  flujo  plás¬ 
tico  del  concreto  de  las  vigas  que  se  apoyan 
sobre  la  ménsula  o  por  las  acciones  de  vien¬ 
to  o  sismo.  Es  importante  considerar  su  efec¬ 
to,  porque  la  resistencia  de  las  ménsulas 
disminuye  en  relación  al  caso  en  el  que  só¬ 
lo  actúan  verticales.  Por  el  contrario,  las 
fuerzas  horizontales  de  compresión  aumen¬ 
tan  la  resistencia  de  las  ménsulas  y  propician 
un  comportamiento  menos  frágil  [12.2].  Es¬ 
tas  fuerzas  de  compresión  pueden  lograrse 
mediante  acero  que  atraviese  la  ménsula  por 
un  ducto  y  al  que  se  le  aplique  una  fuerza  de 
tensión,  la  cual,  como  reacción,  produce 
una  fuerza  de  compresión  en  la  ménsula. 

La  colocación  de  estribos  para  aumentar 
la  resistencia  a  tensión  diagonal  y  a  cortante 
directo  de  ménsulas  también  ha  sido  objeto 
de  estudios  experimentales.  &  ha  visto  que 
los  estribos  verticales,  como  los  usados  en  las 
vigas  largas,  no  aumentan  prácticamente  la 
resistencia,  ya  que  las  grietas  forman  un  án¬ 
gulo  cercano  a  90°  con  la  horizontal  y  por  lo 


Figura  12.5  Fallas  por  cortante  directo  (según 
KrIz  y  Raths  [12.1]). 
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tanto,,  pueden  desarrollarse  sin  que  sean 
cortadas  por  los  estribos.  Los  estribos  hori¬ 
zontales  sí  son  eficientes;  pero  cuando  actúa 
carga  horizontal  simultáneamente  con  carga 
vertical,  son  menos  eficientes. 

También  se  ^  logrado  aumentar  la  re¬ 
sistencia  y  I  lid  I  de  las  nénsulas  aña¬ 
diendo  a;  de  r  al  concreto.  &  ha 
encontrado  que  las  fibras  de  acero  permiten 
obtener  fallas  del  tipo  de  flexión  en  vez  de 
las  fallas  frágiles  de  cortante  o  tensión  diago¬ 
nal  [12.3]. 

12.2.2  Resistencia  y  dimensionamiento  de 
ménsuias 


a)  Para  ménsulas  sujetas  a  carga  vertical 
únicamente 

Un=1.7bc/V^(1  -0.5^/3)(1000pv)^^^  (12./; 

Vft  =  0.53  db  V^(1  -  OOOpv) '  ^  ' 

-«•1  Sl„ 

donde  la  relación  de  acero,  pv,  se  define 
como 

=  (A,  +  Ah)/bd  (12.2) 

As  es  el  área  del  refuerzo  por  flexión,  y  A^  el 
área  de  los  estribos  horizontales. 


Las  expresiones  utilizadas  para  calcular  la 
resistencia  de  ménsulas  son  de  naturaleza 
empírica.  Se  han  obtenido  a  partir  del  análi¬ 
sis  estadístico  de  los  resultados  de  ensayes 
[12.1].  En  estos  ensayes  se  ha  visto  que  la  re¬ 
sistencia  de  ménsulas  es  función  del  ancho, 
b;  del  peralte  efectivo,  d;  de  la  relación  de 
refuerzo,  Pw  de  la  resistencia  del  concreto, 
f'c)  y  de  la  relación  entre  el  claro  de  cortan¬ 
te,  a,  y  el  peralte,  d.  Kriz  y  Raths  [12.1]  han 
propuesto  las  siguientes  ecuaciones: 


b)  Para  ménsulas  sujetas  a  carga  vertical  y 
horizontal 


Vn  =  1 .7bdVf¿{1  -0.5^^^) 


(1000pv,)i/3+o.4H/v 

1  qO.SH/V 


(12.3) 


1.'!  K14HA' 

Wmv—T. 

■12.5  SI. 


Grieta 


a)  Falla  debida  a  detalles 
inadecuados  del 
refuerzo 


b)  Falla  debida  a 
poco  peralte  en  la 
oara  externa 


c)  Falla  debida  al 
aplastamiento  del 
concreto 


Figura  12.6  Modos  secundarios  de  fallas  (según  Kriz  y  Raths  [12.1]). 
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&i  este  caso,  Pv  se  define  como 

pv  =  As/db  (12.4) 

ya  que  los  estribos  horizontales  son  menos 
eficientes,  según  se  ha  señalado  anterior¬ 
mente.  H  y  V  son  las  fuerzas  horizontal  y  ver¬ 
tical  que  actúan  sobre  la  ménsula. 

Otro  enfoque  para  el  diseño  de  ménsu¬ 
las  se  basa  en  el  planteamiento  de  modelos 
que  simulan  su  comportamiento.  Un  ejem¬ 
plo  es  el  desarrollado  por  Franz  y  Niedenhoff 
[12.4],  el  cual  se  muestra  en  la  figura  12.7. 
Consiste  en  reemplazara  la  ménsula  por  una 
armadura  estáticamente  determinada  en  la 
que  el  acero  superior  funciona  como  la  cuer¬ 
da  de  tensión,  y  el  concreto  como  cuerda  de 
compresión.  El  refuerzo  transversal  se  requie¬ 
re  para  evitar  el  aplastamiento  de  la  cuerda  de 
compresión.  Este  enfoque  de  reemplazar  una 
estructura  por  una  armadura  equivalente  ha 
sido  desarrollado  por  varios  autores  y  existe 
ya  un  método,  conocido  como  de  puntales  y 
tensores,  con  disposiciones  específicas  en  un 
apéndice  del  Reglamento  ACI  2002.  Lo  que 
se  hace  es  trazar  un  diagrama  de  flujo  de 
fuerzas  en  la  estructura  y  plantear  una  arma¬ 
dura  que  pueda  transmitir  este  flujo  de  fuer- 


Figura  12.7  Modelo  de  Franz  y  Niedenhoff 
[12.4]. 


zas.  La  armadura  queda  constituida  por  ele¬ 
mentos  que  trabajan  a  compresión,  que  son 
los  puntales,  y  elementos  que  trabajan  a  ten¬ 
sión,  que  son  los  tensores. 

En  la  figura  12.8  se  muestra  una  posible 
configuración  de  una  armadura  con  los  pun¬ 
tales  representados  por  líneas  punteadas  y  los 
tensores  por  líneas  continuas.  El  refuerzo  se 
calcula  para  que  pueda  confinar  a  los  punta¬ 
les  de  tal  manera  que  alcancen  su  resistencia 
a  compresión.  El  lector  interesado  en  este  en¬ 
foque  puede  consultar  las  referencias  1 2.1  9  y 
12.20,  y  puede  ver  un  ejemplo  resuelto  en  la 
referencia  1 2.2 1 . 

Un  tercer  enfoque  se  basa  en  el  concep¬ 
to  de  cortante  por  fricción,  el  cual,  aunque 
no  se  utiliza  únicamente  para  el  diseño  de 
ménsulas,  ha  encontrado  un  amplio  campo 
de  aplicación  en  estos  elementos,  por  lo  que 


Miembros  a  tensión  (tensores) 
Miembros  a  compresión  (puntales) 

Figura  12.8  Puntales  y  tensores  en  una  ménsula. 
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se  presenta  en  la  siguiente  sección.  Posterior¬ 
mente  se  verán  las  disposiciones  al  respecto 
del  Reglamento  ACI  31 8-02  y  de  las  NTC-04, 
que  se  basan  en  este  concepto. 

12.2.3  Cortante  por  fricción 

Como  se  indicó  en  el  capítulo  7,  los  esfuer¬ 
zos  que  producen  las  llamadas  fallas  por 
cortante  en  vigas  de  concreto  reforzado,  no 
son  realmente  esfuerzos  cortantes,  sino  es¬ 
fuerzos  principales  de  tensión  debidos  a  la 
combinación  de  esfuerzos  normales  de  fle¬ 
xión  y  esfuerzos  cortantes.  Sin  embargo,  en 
el  caso  de  ménsulas  cortas  con  relación 
claro/peralte  menor  que  uno,  y  en  otros  ca¬ 
sos  que  se  describen  al  final  de  esta  sección, 
los  esfuerzos  cortantes  puros  pueden  ser  el 
factor  crítico  en  el  diseño.  Aunque  la  resis¬ 
tencia  del  concreto  a  esfuerzos  cortantes 
directos  es  muy  elevada,  pueden  existir  al¬ 
gunas  secciones  a  través  de  las  cuales  sea 
necesario  transferir  fuerza  cortante  y  cuya 
capacidad  para  hacerlo  sea  pequeña  o  nula, 
debido  a  la  presencia  de  grietas  previas  o 
porque  la  unión  no  sea  monolítica.  En  tales 
casos,  la  única  manera  de  desarrollar  la  fuer¬ 
za  cortante  es  a  través  de  la  fricción  que  se 
presenta  cuando  uno  de  los  elementos  tien¬ 
de  a  deslizarse  con  respecto  al  otro. 

La  manera  en  que  puede  desarrollarse 
fuerza  cortante  a  través  de  fricción  entre  dos 
elementos,  se  ilustra  en  la  figura  12.9,  en  la 
que  se  muestra  el  espécimen  de  ensaye  usa¬ 
do  generalmente  para  investigar  la  resisten¬ 
cia  al  deslizamiento  entre  dos  elementos  de 
concreto.  Como  se  indica  en  esta  figura,  la 
superficie  de  contacto  entre  los  dos  elemen¬ 
tos  es  irregular.  Al  deslizar  un  elemento  con 
respecto  al  otro,  ocurre  un  desplazamiento 
relativo  entre  ambos,  en  dirección  perpendi¬ 
cular  a  la  superficie  de  contacto.  Este  des¬ 
plazamiento  produce  fuerzas  de  tensión  en 
el  refuerzo  transversal,  lo  cual  origina,  como 
reacción,  fuerzas  de  compresión  sobre  la  su¬ 
perficie  de  contacto,  como  se  muestra  en  la 


Refuerzo  transversal 


Refuerzo  transversal 

\ _ 


' 

Figura  12.9  Cortante  por  fricción. 


figura  12.9.  Debido  a  la  acción  de  estas  fuer¬ 
zas  de  compresión,  se  generan  fuerzas  de  fric¬ 
ción  que  pueden  estimarse  por  medio  de  la 
ecuación: 

Vr  =  pN  (12.5) 

en  la  cual  Vr  es  la  fuerza  de  fricción,  ^  es  el 
coeficiente  de  fricción  y  N  es  la  fuerza  nor¬ 
mal.  Si  se  considera  que  el  refuerzo  transversal 
fluye,  N  =  /\s/y.  Por  consiguiente,  sustituyen¬ 
do  este  valor  de  N  y  dividiendo  ambos 
miembros  de  la  ecuación  12.5  entre  el  área 
de  la  superficie  de  contacto,  se  obtiene  la  si¬ 
guiente  ecuación 

Vr=liipfy  (12.6) 

El  valor  del  coeficiente  de  fricción,  Pt 
ha  sido  determinado  experimentalmente  por 
varios  investigadores.  Se  ha  estudiado  la  in¬ 
fluencia  de  diversas  variables  como  la  con¬ 
dición  de  la  superficie  de  contacto,  la 
cantidad  y  la  forma  de  anclar  el  refuerzo 
transversal,  la  resistencia  del  concreto  y 
otras  de  este  tipo  [12.5,  12.6,  12.7,  12.81. 
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Con  base  en  estos  estudios,  se  han  propues¬ 
to  valores  del  coeficiente  n,  como  los  mos¬ 
trados  en  la  tabla  12.1,  que  son  los 
especificados  en  el  Reglamento  AQ  318-02. 
Los  valores  de  esta  tabla  son  válidos  siempre 
que  el  valor  de  pfy  no  exceda  de  0.2  f'c  o  56 
kg/cm^  (5.5  MPa).  Se  ha  encontrado  que  es¬ 
tos  valores  resultan  conservadores  para  al¬ 
gunas  aplicaciones  del  concepto  de  cortante 
por  fricción,  pero  pueden  usarse  en  la  prác¬ 
tica  [12.8]. 


Tabla  12.1  Coeficientes  de  fricción  del  Reglamento 
ACI  318-02 


Descripción 

A 

Concreto  colado  monolíticamente 

1.4 

Concreto  colado  contra  concreto 
endurecido  cuya  superficie  se 
haya  hecho  rugosa  en  forma 
intencional 

1.0 

Concreto  colado  contra  concreto 
endurecido  cuya  superficie  no  se 
haya  hecho  rugosa  en  forma 
intencional 

0.6 

Concreto  anclado  a  acero  estructu¬ 
ral  por  medio  de  pernos  con 
cabeza  o  barras  de  refuerze 

0.7 

Como  ejemplo  de  'aplicación  del  con¬ 
cepto  de  cortante  por  fricción  al  diseño  de 

ménsulas,  considérese  el  caso  mostrado  en  la 
figura  12.1  0.  El  refuerzo  perpendicular  a 
la  columna  es  equivalente  al  refuerzo  trans¬ 
versal  de  la  figura  12.9.  Por  consiguiente,  la 
relación  requerida  de  este  refuerzo  puede 
obtenerse  de  la  ecuación  12.6,  de  la  mane¬ 
ra  siguiente 


Figura  12.1  0  Cortante  por  fricción  aplicado  a 
una  ménsula. 


En  donde  v,  es  el  esfuerzo  cortante  pro¬ 
medio  en  la  superficie  de  contacto,  o,  en 
otras  palabras,  es  la  fuerza  aplicada,  di¬ 
vidida  entre  el  área  de  la  superficie  de  con¬ 
tacto,  la  cual  es  igual  al  peralte  total  de  la 
ménsula  multiplicado  por  su  ancho 


Una  vez  que  se  ha  calculado  la  rela¬ 
ción,  p,  el  área  requerida  de  acero  transver¬ 
sal,  Avi  se  obtiene  multiplicando  la  relación 
por  la  superficie  de  contacto 

Ayf  =  pbh  (12.9) 

El  refuerzo  transversal  obtenido  de  la 
manera  descrita  anteriormente,  debe  adicio¬ 
narse  al  acero  requerido  por  otras  acciones, 
como  flexión  o  tensión  directa,  y  distribuir¬ 
se  a  lo  largo  de  la  grieta  supuesta. 

En  la  figura  12.11  se  presentan  varios 
casos  en  los  cuales  puede  utilizarse  el  con- 
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Grieta  supuesta 


Grieta  supuesta 


Variilas  soidadas 
ai  ánguio 
a) 


Viga  coiada  en  ei  sitio 
b) 


Ménsuia 
metáiiea 
soidada  a  ia 
GpÉEiiaa 

supuesta 


— 

/ 

- ►A 

Grieta  supuesta 

A _ ^ 


ESS 


>53 


d) 


Sección  A-A 

Figura  12.11  Algunas  aplicaciones  del  concepto  de  cortante  por  fricción. 


cepto  de  cortante  por  fricción.  Para  aplicar 
este  concepto,  deben  investigarse  las  posi¬ 
ciones  posibles  de  la  grieta  y  escoger  la  más 
desfavorable.  En  la  figura  12.1  ’l  se  han  seña¬ 
lado  también  posiciones  razonables  de  la 
grieta  inicial.  En  todos  los  casos,  el  refuerzo 
determinado  con  la  ecuación  12.9  debe  co¬ 
locarse  perpendicularmente  a  la  grieta  su¬ 
puesta. 

El  concepto  de  cortante  por  fricción  se 
ha  ampliado  para  tomar  en  cuenta  que  la 
fuerza  cortante  es  resistida  no  únicamente 
por  la  fricción,  según  el  mecanismo  descri¬ 
to,  sino  también  por  la  trabazón  entre  las 
protuberancias  de  las  dos  caras  en  contacto 
y  por  cortante  directo  en  las  barras  de  refuer¬ 
zo  que  cruzan  la  grieta.  También  se  ha  estu¬ 
diado  el  caso  en  que  las  barras  de  refuerzo 
no  son  perpendiculares  a  la  grieta  potencial. 
En  las  referencias  12.9  a  12.1 1  se  analizan 
estos  conceptos. 

12.2.4  Dimensionamiento  de  ménsulas  por 
el  Reglamento  ACI  3  18-02 

El  método  puede  aplicarse  a  ménsulas  con  una 
relación  entre  el  claro  de  cortante,  a  y  el  peral¬ 


te,  ci  no  mayor  de  uno,  y  siempre  que  la  fuer¬ 
za  horizontal,  Nuc,  no  sea  mayor  que  la  fuerza 
vertical,  (figura  12. 12). 

Bajo  estas  condiciones,  la  fuerza  cor¬ 
tante  producida  por  V^,  es  resistida  por  re¬ 
fuerzo  horizontal,  Ay/- (figura  12.10),  que  se 
calcula  con  el  concepto  de  cortante  por  fric¬ 
ción,  de  tal  manera  que  se  requiere  un  área 


A  - 


(12.10) 


&  puede  ver  que  esta  ecuación  es  la 
12.9  en  la  que  se  han  sustituido  p  por  su  va¬ 
lor  de  la  ecuación  12.7  y  por  su  valor  de  la 
ecuación  12.8.  También  se  ha  introducido  el 
factor  de  reducción  p  que  se  especifica  de 
0. 75.  Los  valores  de  y  son  los  de  la  tabla  12. 1. 
La  resistencia  nominal,  Vn  =  Vu/^,  no  debe  ex¬ 
ceder  de  0.2f¿bwcl  n  i  de  56  b^d  en  kg  (5.5  b^d 
en  MPa). 

Las  fuerzas  Vu  y  N^c  de  la  figura  12.12 
producen  un  momento  flexionante  en  la  inter¬ 
sección  de  la  cara  de  la  columna  con  la  barra 
de  tensión  igual  a  [V^a  -I-  (h  -  d)]-  Pata  re¬ 
sistir  este  momento  se  requiere  un  refuerzo  de 
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Figura  12.12  Notación  y  detalles  de  armado  según  el  Reglamento  AGI  318-02. 


tensión  Af  que  se  calcula  con  las  hipótesis 
usuales  para  miembros  sometidos  a  flexión. 

La  fuerza  horizontal  N^c  es  resistida  por 
una  cantidad  adicional  de  refuerzo  horizon¬ 
tal  A  que  se  calcula  con  la  ecuación 


&  especifica  que  la  fuerza  horizontal 
Nuc  no  se  considere  menor  que  0.2  a  me¬ 
nos  que  se  tomen  precauciones  especiales 
para  que  no  se  desarrollen  estas  fuerzas,  y 
que  se  le  dé  el  tratamiento  de  una  carga  viva 
aunque  se  origine  por  efectos  de  contracción, 
flujo  plástico  o  cambios  de  temperatura. 

Una  vez  calculadas  las  áreas  de  acero, 
Af,  Ayf  y  A  deben  distribuirse  en  un  área 
principal,  Ag,  que  se  coloca  en  el  lecho  su¬ 
perior,  y  un  área  restante,  Af^,  que  se  distri¬ 
buye  en  los  dos  tercios  superiores  del  peralte 
(figuras  12.1  0  y  12.1  2).  Eí  área  principal,  Aj, 


debe  ser  igual  al  mayor  de  los  valores  {Af  + 
A  o  {2 Ayf /'i  +  A).  En  ambos  casos  el  área 
restante,  A/,^  debe  ser  igual  a  0.5  (A^  -  A)^ 
Estas  recomendaciones  se  basan  en  ensayes 
presentados  en  la  referencia  12.9,  que  indi¬ 
can  que  el  refuerzo  total  Aj  -I-  A  debe  ser 
por  lo  menos  igual  al  mayor  de  los  valores 
siguientes 

a)  La  suma  de  Ayf  y  de  A  o 

b)  La  suma  de  3A/'/2  y  de  A 

El  lector  puede  comprobar  que  con  las 
disposiciones  del  Reglamento  se  cumplen 
estas  condiciones. 

La  relación  de  refuerzo  p  =  Ag/bd  no 
debe  ser  menor  de  0.04  {f'c/fy). 

El  Reglamento  especifica  que  el  refuerzo 
Aj  se  ancle  adecuadamente  en  su  extremo, 
lo  cual  puede  lograrse  soldándole  un  ángulo 
o  una  barra  transversal  de  igual  diámetro,  o 
bien,  doblando  horizontalmente  las  barras. 
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Las  placas  de  carga  no  deben  proyectarse 
más  allá  de  la  porción  recta  de  las  barras,  As, 
o  de  la  barra  transversal. 

En  el  ejemplo  12.1  se  aplican  las  dispo¬ 
siciones  del  Reglamento  ACI  318-02  al  di- 
mensionamiento  de  una  ménsula  en  la  que 
se  apoya  una  viga  precolada,  la  cual  sopor¬ 
ta  cargas  muertas  y  vivas  de  las  magnitudes 
señaladas  en  la  sección  de  cargas  de  servi¬ 
cio.  Se  calcularon  por  separado  las  reaccio¬ 
nes  por  estos  dos  tipos  de  carga  y  se 
multiplicaron  por  los  factores  de  carga  co¬ 
rrespondientes,  .1.2  y  1.6,  para  obtener  la 
fuerza  .y  Puesto  que  no  hay  ninguna  carga 
horizontal,  por  tratarse  de  apoyos  libres,  se 
consideró  la  mínima  que  señala  el  Regla¬ 
mento  de  0.2  V^,. 

Los  detalles  geométricos  de  las  ménsu¬ 
las  se  determinan  a  partir  de  recomendacio¬ 
nes  empíricas.  Así,  el  claro  de  cortante,  a,  se 
calcula  como  el  doble  de  la  separación  en¬ 
tre  la  viga  y  el  paño  de  la  columna  más  la 


distancia  del  extremo  de  la  viga  al  centro  de 
la  placa  de  apoyo.  Esta  recomendación  toma 
en  cuenta  que  la  separación  real  entre  el  ex¬ 
tremo  de  la  viga  y  el  paño  de  la  columna 
puede  diferir  de  la  separación  teórica,  ya  sea 
por  aspectos  constructivos  o  por  deforma¬ 
ciones  de  la  viga.  Se  recomienda  también 
que  la  separación  mínima  entre  la  viga  y  la 
columna  sea  del  orden  de  2  a  3  cm,  para  no 
dificultar  el  montaje.  El  ancho  de  la  placa  de 
apoyo  se  determina  de  tal  manera  que  no  se 
exceda  la  resistencia  al  aplastamiento  del 
concreto.  Para  este  cálculo  se  usan  los  valo¬ 
res  de  0  y  de  la  resistencia  del  concreto  que 
señala  el  Reglamento. 

Una  vez  determinado  el  claro  de  cor¬ 
tante,  a,  se  procede  a  fijar  el  peralte  de  la 
ménsula  en  el  paño  de  la  columna.  La  expe¬ 
riencia  indica  que  se  obtienen  diseños  satis¬ 
factorios  si  la  relación  a/d  está  comprendida 
entre  0.15  y  0.40.  En  el  ejemplo  se  fijó  esta 
relación  en  0.30  y  se  despejó  el  valor  del  pe- 
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MATFRIAI 


CÁLCULO  DEL  REFUERZO 

Para  resistir  Vu- 


!(.■(  llfll  Íl  'M  IJ.  I  !'■ 


V',,  -  1 .2  X  1 S  +  1 .6  X  2 1 .0  =  3 1 .6  ton 

31.8  ^  ICi’  -  1-  -  -  ■ 
0.75  x  2800x1.4  " 
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ralte  obteniéndose  un  valor  de  33  cm.  Este 
valor  es  tentativo  y  debe  modificarse  si  el 
porcentaje  de  refuerzo  correspondiente  re¬ 
sulta  excesivo  o  muy  pequeño. 

Después  de  definida  la  geometría  de  la 
ménsula  se  calcularon  las  áreas  de  refuerzo 
que  se  requieren  para  resistir  la  fuerza  cortan¬ 
te,  ,y  el  momento  flexionante,  Mu,  y  la 
fuerza  horizontal,  Nuc-  Para  la  primera  se 
usó  la  ecuación  12.1  0  con  un  valor  de  ¡j.  de 
1.4,  ya  que  se  supuso  que  la  ménsula  se  co¬ 
ló  monolíticamente  con  la  columna.  Para 
calcular  el  momento  flexionante  se  utilizó 
un  brazo  del  par  aproximado  de  0.8d,  Para 
calcular  el  área  requerida  para  la  fuerza  ho¬ 
rizontal  Nuc  se  empleó  la  ecuación  12.1  1. 

El  área  principal  /tj  que  se  coloca  en  el 
lecho  superior,  se  calculó  con  las  dos  ecua¬ 
ciones  que  da  el  Reglamento,  resultando 
mayor  en  este  ejemplo  la  de  la  ecuación 
2/\vf/3  +  A  &  calculó  después  el  área  com¬ 
plementaria  /A/,  y  se  revisó  el  porcentaje  mí¬ 
nimo  para  el  área  /tj.  Ya  que  la  relación  p 
tiene  un  valor  mayor  que  el  mínimo  y  al  mis¬ 
mo  tiempo  no  es  excesivo,  no  fue  necesario 
hacer  otro  tanteo  con  un  nuevo  peralte  d. 

Finalmente  se  muestran  los  detalles  geo¬ 
métricos  y  del  refuerzo  en  el  croquis  con  que 
termina  el  ejemplo.  Puede  observarse  que  la 
ménsula  resultó  muy  pequeña,  por  lo  que 
podría  ampliarse  para  facilitar  la  construc¬ 
ción. 

12.2.5  Dimensionamiento  de  ménsulas  por 
las  NTC-04 


el  área  de  acero  Ayf  se  obtiene  despejando 
su  valor  de  las  siguientes  ecuaciones  que 
dan  la  resistencia  del  elemento  a  cortante 
por  fricción 

Vr  =  F,ip{A,ffy  +  Nu)  (12.12) 

Vr  =  F i^[14A  + 0.8  (Ayffy  +  N)]  (12.13) 

Vr  =  0.25  FRfc*A  (12.14) 

En  estas  ecuaciones,  Nu  es  la  fuerza 
normal  de  compresión  al  plano  crítico  en 
kg,  que  debe  tomarse  igual  a  cero,  A  es  el 
área  de  la  sección  definida  por  el  plano  crí¬ 
tico  en  cm^,  y  los  demás  términos  ya  han  si¬ 
do  definidos.  El  coeficiente  de  fricción  p  se 
toma  igual  a  1.4  en  concreto  colado  mono¬ 
líticamente,  igual  a  1.0  para  concreto  cola¬ 
do  contra  concreto  endurecido,  e  igual  a  0.7 
entre  concreto  y  acero  laminado.  La  resis¬ 
tencia  será  igual  al  menor  de  los  tres  valores 
obtenidos. 

El  área  de  acero  por  flexión,  Af,  necesa¬ 
ria  para  resistir  el  momento,  se  puede  calcu¬ 
lar  con  la  ecuación 

(12.15) 

Fr'yZ 

usando  los  siguientes  valores  del  brazo  del 
par,  z,  siempre  que  la  carga  actúe  en  la  cara 
superior  de  la  ménsula  y  que  la  relación  de 
refuerzo,  Af/bd,  no  exceda  de  0.008 


La  definición  de  ménsulas  en  estas  normas 
es  igual  a  la  del  Reglamento  AGI  318-02:  son 
aquellos  elementos  cuya  relación  entre  el 
claro  de  cortante  y  el  peralte  en  el  paño  de 
la  columna  es  menor  o  igual  a  uno. 

También  se  especifica  usar  el  concepto 
de  cortante  por  fricción  para  calcular  el  área 
de  acero  que  se  requiere  para  resistir  la  fuer¬ 
za  cortante,  que  con  la  notación  de  este  Re¬ 
glamento  se  denomina  Vr.  De  esta  manera. 


z  = 


0.4+0.4- 


h,  si  0.5<-<1.0 


(12.16) 


z=1.2a,  si  ¿<0.5  (12.17) 

n 

Finalmente,  si  existe  una  fuerza  de  ten¬ 
sión,  Nu,  debe  proporcionarse  un  área  de 
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acero,  An,  que  la  resista,  la  cual  se  calcula 
con  la  ecuación 

(12.18) 

’R'y 

una  vez  calculadas  Ayf,  Af,  Ap,  se  calculan  el 
área  principal  A  y  el  área  restante  A^  igual 
que  en  el  Reglamento  ACI.  El  área  principal  A 
debe  tener  un  valor  mínimo  de: 

omf'c 

(As)m/h  r  bd  (12.19) 


Las  NTC-04  permiten  también  diseñar  las 
ménsulas  por  el  método  de  la  analogía  de  la 
armadura.  El  procedimiento  de  diseño  con  las 
NTC-04  se  ilustra  en  el  ejemplo  12.2.  Se  su¬ 
ponen  conocidas  las  fuerzas  vertical  y  hori¬ 
zontal  que  debe  resistir  la  ménsula,  las  cuales 
ya  están  multiplicadas  por  sus  factores  de  carga. 


Pata  tener  una  primera  aproximación  del 
peralte  necesario,  se  supuso  una  relación  a/d 
de  0.30,  siguiendo  las  recomendaciones  men¬ 
cionadas  en  el  ejemplo  12.1.  Con  esto  se  ob¬ 
tuvo  un  peralte  tentativo  de  70  cm. 

Después  se  calculó  el  refuerzo  necesario 
para  cortante  por  fricción.  Se  usó  la  mayor  de 
las  áreas  obtenidas  con  las  ecuaciones  12.12 
y  12.1 3,  haciendo  N  igual  acero,  ya  que  no 
hay  fuerza  normal  de  compresión  en  este 
ejemplo.  A  continuación  se  revisó  que  la  re¬ 
sistencia  fuese  mayor  que  la  obtenida  con  la 
ecuación  12.14,  lo  cual  se  cumplió;  si  no  hu¬ 
biese  sido  el  caso,  sería  necesario  aumentar  el 
peralte  tentativo  con  el  fin  de  incrementar  el 
término  A. 

Pata  calcular  el  área  de  acero  de  flexión 
se  determinó  primero  si  se  estaba  en  el  caso 
de  la  ecuación  12.1  6  o  en  el  de  la  ecuación 
12.17.  Como  sucedió  lo  segundo,  se  usó  un 
brazo  del  par,  z,  de  1 .2a.  obtenida  el  área 
A  se  verificó  que  la  relación  p  fuese  menor 


~«iii 


Ménsulas  391 


392  Ménsulas  y  vigas  de  gran  peralte 


Vigas  de  gran  peralte  393 


que  0.008,  que  es  el  máximo  valor  para  el  que 
pueden  usarse  las  ecuaciones  12.1  6  y  12.1  7. 
Como  se  cumplió  la  condición  mencionada, 
no  fue  necesario  cambiar  el  peralte  supuesto. 

Finalmente  el  acero  total  se  distribuyó 
entre  el  acero  principal  A  y  el  acero  comple¬ 
mentario  Ah.  La  manera  de  hacerlo  según  las 
NTC-04  es  la  misma  que  la  prescrita  en  el  Re¬ 
glamento  ACI  31 8-02 

1 2.3  Vigas  de  gran  peralte 

Las  vigas  de  gran  peralte  son  aquellas  cuya  re¬ 
lación  claro-peralte  total  (i/h)  es  del  orden  de 
tres  o  menor.  También  se  conocen  estas  vigas 
con  los  nombres  de  vigas  pared  o  vigas  dia¬ 
fragma. 

En  las  vigas  de  gran  peralte,  la  distribu¬ 
ción  de  esfuerzos  normales  debidos  a  flexión 
difiere  mucho  de  una  distribución  lineal,  in¬ 
clusive  cuando  las  vigas  son  de  material  li¬ 


neal,  homogéneo  y  elástico.  En  la  figura  12.1  3 
se  muestran  algunas  distribuciones  de  esfuer¬ 
zos  obtenidas  por  la  Teoría  de  la  Elasticidad 
para  vigas  con  varias  relaciones  é/h.  En  vigas 
de  concreto  reforzado,  las  distribuciones  de 
esfuerzos  son  más  o  menos  similares  a  las 
teóricas  antes  de  que  ocurra  el  agrietamiento 
del  concreto  en  tensión.  Sin  embargo,  tan 
pronto  como  ocurre  este  agrietamiento,  las 
distribuciones  cambian  por  completo.  &  ha 
podido  comprobar  experimentalmente  que 
resulta  conservador  diseñar  las  vigas  de  con¬ 
creto  de  gran  peralte  de  acuerdo  con  los 
resultados  de  laTeoría  de  la  Elasticidad.  Ade¬ 
más,  se  ha  encontrado  que  la  magnitud  de 
los  esfuerzos  debidos  a  flexión  no  es  factor 
importante  en  el  diseño.  Resultan  más  signi¬ 
ficativos,  en  general,  los  detalles  de  dimen- 
sionamiento  de  los  apoyos  y  los  detalles  de 
anclaje  de  las  barras  de  refuerzo  [12.12]. 
Más  adelante  se  presentan  recomendaciones 
específicas  sobre  estos  aspectos  del  diseño. 
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Figura  12.1 3  Distribuciones  eiásticas  de 
esfuerzos  en  vigas  con  diferentes  reiaciones 
claro/peralte. 

12.3.1  Comportamiento  y  modos  de  falla 


Rotura  del 
acero 


Rotura  del 
acero 


Figura  12.14  Fallas  por  rotura  del  acero  de 
flexión  en  vigas  de  gran  peralte 
(según  Leonhardt  [12.12]). 

fechas  más  recientes  se  han  llevado  a  cabo 
otros  ensayes  para  estudiar  variables  como  la 
relación  claro-peralte,  la  resistencia  del  con¬ 
creto,  el  efecto  de  refuerzo  vertical  y  hori¬ 
zontal,  y  la  influencia  de  la  continuidad 
[12.14,  12.1  5,  12.1  6].  La  siguiente  descrip¬ 
ción  de  los  principales  modos  de  falla  está 
basada  fundamentalmente  en  estas  series  de 
ensayes. 


Las  primeras  series  completas  de  ensayes  fue-  a)  Rotura  del  acero  longitudinal 
ron  realizadas  por  Leonhardt,  en  la  Universi¬ 
dad  de  Stuttgart  [12.12],  y  por  De  Paiva  y  Debido  al  gran  peralte  de  estas  vigas,  en  el 

Siess,  en  la  Universidad  de  Illinois  [  12.1  3].  En  diseño  se  obtienen  muchas  veces  relaciones 
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relativamente  pequeñas  de  refuerzo  por  fle¬ 
xión.  En  las  figuras  12.1  4a  y  12.146  se  mues¬ 
tran  dos  vigas  que  fallaron  por  rotura  del 
acero  de  tensión.  El  porcentaje  de  refuerzo  de 
ambas  era  de  0.12  por  ciento.  Las  vigas  dife¬ 
rían  entre  sí  por  la  colocación  de  las  barras 
longitudinales;  la  viga  mostrada  en  la  figura 
12.14a  tenía  las  barras  dobladas  y  la  de  la  fi¬ 
gura  12.146,  rectas.  En  la  primera  viga,  el 
acero  se  rompió  en  la  sección  en  que  se  do¬ 
blaron  las  barras,  mientras  que  en  la  segun¬ 
da  se  rompió  aproximadamente  en  el  centro 


Figura  12.15  Fallas  por  aplastamiento  de  los 
apoyos  en  vigas  de  gran  peraite 
(según  Leonhardt  [12.12]). 


del  claro.  La  carga  que  resistió  la  segunda 
viga  fue  23  por  ciento  mayor  que  la  que  re¬ 
sistió  la  primera.  Esto  indica  que  no  es  conve¬ 
niente  doblar  las  barras,  ya  que  se  debilita  la 
viga  en  la  sección  del  doblez.  Además,  la 
configuración  de  agrietamiento  indica  que 
la  viga  trabaja  aproximadamente  como  un 
arco  atirantado,  por  lo  que  la  fuerza  de  ten¬ 
sión  en  el  acero  es  constante  en  todo  el  claro 
y  no  disminuye  de  acuerdo  con  el  diagrama 
de  momentos  flexionantes,  como  en  las  vi¬ 
gas  largas. 

La  carga  de  rotura  de  la  viga  de  la  figura 
12.1 4b  fue  4.5  veces  la  carga  calculada  con  la 
Teoría  de  la  Elasticidad,  lo  que  demuestra  lo 
conservador  que  resulta  diseñar  con  esta  teoría. 

b)  Aplastamiento  de  los  apoyos 

En  las  figuras  12.1  5a  y  12.1  5b  se  muestran 
dos  vigas  que  fallaron  por  aplastamiento  de 
los  apoyos.  En  la  primera,  el  esfuerzo  de 
aplastamiento,  obtenido  dividiendo  la  reac¬ 
ción  de  apoyo  entre  el  área  del  apoyo,  resul¬ 
tó  de  405  kg/cm^,  valor  45  por  ciento  mayor 
que  la  resistencia  del  concreto,  f'c,  determi¬ 
nada  en  cilindros.  La  viga  de  la  figura  12.1  5b 
tenía  una  ampliación  de  los  apoyos  para  dis¬ 
minuir  los  esfuerzos  de  aplastamiento.  En 
esta  viga,  la  falla  ocurrió  al  formarse  súbita¬ 
mente  una  grieta  casi  vertical  en  la  intersec¬ 
ción  del  apoyo  derecho,  y  se  inició  por 
arriba  del  refuerzo  longitudinal.  Esta  falla  in¬ 
dica  la  conveniencia  de  colocar  refuerzo 
horizontal  en  esta  zona. 

En  la  figura  12.1  6  se  muestra  otro  tipo 
de  falla  por  aplastamiento  de  los  apoyos.  La 
viga  de  esta  figura  tenía  la  carga  aplicada  en 
la  parte  inferior.  Puede  verse  que  la  configu¬ 
ración  de  agrietamiento  fue  completamente 
diferente  de  las  vigas  anteriores,  que  tenían 
la  carga  aplicada  en  la  parte  superior.  La  fa¬ 
lla  ocurrió  por  aplastamiento  del  apoyo  de¬ 
recho  bajo  la  acción  de  fuerzas  inclinadas 
de  compresión  en  el  arranque  de  los  arcos 
definidos  por  las  grietas.  Este  tipo  de  falla  in- 
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Figura  12.1 6  Configuración  de  agrietamiento 
de  vigas  con  carga  apiicada  en  ia  parte  inferior 
(según  Leonhardt  [12.12]). 

dica  también  la  conveniencia  de  colocar  el 
refuerzo  horizontal  adicional,  mencionado 
en  el  párrafo  anterior. 

c)  Falla  por  cortante 

En  las  fallas  de  este  tipo,  se  forman  grietas 
inclinadas  antes  de  la  falla,  las  cuales,  como 
se  indicó  en  el  inciso  a  hacen  que  la  viga 
trabaje  como  un  arco  atirantado  (figura 
12.1  7).  Posteriormente  se  forman  otras  grie¬ 
tas  inclinadas  que  definen  una  zona  de  con- 


Figura  12.17  Falla  por  cortante  en  vigas  de 
gran  peralte  (según  De  Paiva  y  Siess  [12.13]). 


creto  que  trabaja  a  compresión  y  que  une 
los  apoyos  de  la  viga  con  los  puntos  de  apli¬ 
cación  de  carga.  Esta  zona  de  concreto  falla 
a  compresión  simultáneamente  con  el  desli¬ 
zamiento  por  cortante  de  la  zona  descarga¬ 
da  de  la  viga  y  con  la  rotura  de  la  adherencia 
de  las  barras  longitudinales  en  las  zonas  de 
apoyos.  En  algunos  casos,  la  falla  ocurre  tan 
pronto  como  se  forma  la  segunda  grieta  in¬ 
clinada,  mientras  que  en  otros  casos  las  vi¬ 
gas  soportan  cierta  carga  adicional. 

En  la  figura  12.1  8  se  muestra  la  configu¬ 
ración  de  agrietamiento  de  una  viga  conti¬ 
nua  de  dos  claros  con  una  fuerte  cantidad  de 
estribos  verticales  [12.16].  A  pesar  de  los  es¬ 
tribos,  la  grieta  inclinada  se  forma  súbita¬ 
mente  produciendo  un  ruido  sordo.  Se  puede 
observar  la  formación  de  grietas  en  abanico 
sobre  el  apoyo  interior  y  debajo  de  las  cargas, 
así  como  la  presencia  de  diagonales  de  con¬ 
creto  que  trabajan  a  compresión  entre  los  apo¬ 
yos  y  las  cargas.  A  pesar  de  la  aparición  súbita 
de  la  grieta  inclinada,  estas  vigas  presentan 
cierta  ductilidad.  En  cambio,  con  cantidades 
pequeñas  de  estribos,  el  comportamiento  y  la 
falla  son  iguales  a  los  de  vigas  sin  estribos. 

d)  Aplastamiento  del  concreto  a  compresión 

Es  raro  que  se  presente  este  tipo  de  falla  en 
vigas  de  gran  peralte.  Cuando  ocurre,  se  desa¬ 
rrolla  en  forma  semejante  a  la  falla  en  com¬ 
presión  por  cortante  de  vigas  largas,  pero 
después  de  que  se  producen  deflexiones  ine¬ 
lásticas  considerables. 

12.3.2  Recomendaciones  para  diseño 

Se  han  propuesto  dos  tipos  de  enfoque  para 
el  diseño  de  vigas  de  gran  peralte.  El  primer 
tipo  se  basa  en  el  concepto  de  puntales  y 
tensores  presentado  en  la  sección  12.2.2 
para  el  caso  de  ménsulas.  En  este  enfoque,  la 
viga  se  sustituye  por  una  armadura  con  ele¬ 
mentos  a  compresión  y  a  tensión,  que  son  los 
puntales  y  los  tensores,  respectivamente.  En  la 
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Figura  12.18  Analogía  de  la  armadura  en  una  viga  de  gran  peralte  con  estribos 
(según  Rogowsky  y  MacGregor  [12.1 7] 


figura  12.19  se  muestra  un  modelo  de  arma¬ 
dura  propuesto  por  Rogowsky  y  Mac-Gregor 
[12.17].  Las  partes  sombreadas  representan 
zonas  en  las  que  el  concreto  trabaja  a  com¬ 
presión;  la  parte  inclinada  sería  una  diagonal 
principal  a  compresión.  Las  líneas  verticales 
son  los  estribos  que  trabajan  a  tensión.  Las  lí¬ 
neas  inclinadas  son  diagonales  secundarias  a 
compresión.  Y  la  línea  horizontal  es  el  acero 
de  refuerzo  longitudinal  que  trabaja  a  tensión. 
Bi  este  tipo  de  enfoque,  el  diseño  se  realiza 
simultáneamente  por  flexión  cortante  y  es¬ 
fuerzos  de  apoyo.  Ejemplos  resueltos  con  este 
enfoque  pueden  verse  en  las  referencias 
12.21,  12.22  y  12.23. 

&i  el  segundo  tipo  de  enfoques,  se  hacen 
por  separado  los  diseños  por  flexión,  fuerza 
cortante  y  esfuerzos  de  apoyo  usando  ecua¬ 
ciones  empíricas.  Éste  es  el  enfoque  que  se  ha 
utilizado  tradicionalmente  en  los  reglamentos 
de  construcción  del  American  Concrete  Insti¬ 
tuto  y  del  Distrito  Federal.  Por  esta  razón  es 
el  que  se  presenta  con  detalle  en  el  resto  de 
este  capítulo,  aunque  algunos  investigadores 
han  señalado  que  no  representa  adecua¬ 
damente  el  comportamiento  de  las  vigas  de 
gran  peralte  [12.16,  12.1  7j.  El  Reglamento 


ACI  permite,  desde  el  año  2002,  utilizar  en 
forma  alternativa  el  método  de  puntales  y 
tensores. 

a)  Flexión 

Debido  a  que  las  relaciones  de  refuerzo  de 
flexión  en  vigas  de  gran  peralte  generalmen¬ 
te  son  pequeñas,  y  a  que  los  resultados  de  la 
Teoría  de  la  Elasticidad  son  muy  conserva¬ 
dores  para  estas  vigas,  Leonhardt  [12.12]  re¬ 
comienda  usar  un  procedimiento  simple  de 
diseño,  que  consiste  en  fijar  el  brazo  del  par 
interno  de  la  manera  siguiente.  Si  la  relación 
entre  el  claro  y  el  peralte  total  {£/h)  es  igual 
o  mayor  que  1,  el  brazo  del  par  interno,  z,  es 
igual  a  0.6  h.  Si  la  relación  £/h  es  menor  que 
1,  el  brazo  del  par  interno,  z,  es  igual  a  0.6 
t.  Una  vez  determinado  el  valor  de  z,  el  área 
de  acero  requerida  se  calcula  con  la  siguien¬ 
te  ecuación: 


El  área  de  acero  determinada  de  esta 
manera  debe  proporcionarse  usando  barras 
de  diámetro  pequeño  y  no  una  o  dos  barras 
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Figura  12.19  Analogía  de  la  armadura  en  una  viga  de  gran  peralte  con  estribos 
(según  Rogowsky,  MacGregor  y  Ong  [12.17]). 

de  gran  diámetro  únicamente,  ya  que  esto 
aumentaría  los  problemas  de  anclaje.  Ade¬ 
más,  las  barras  deben  distribuirse  sobre  una 
altura  de  0.1  5  a  0.20  h  a  partir  de  la  cara  in¬ 
ferior  de  la  viga,  y  deben  anclarse  en  los  ex¬ 
tremos  con  ganchos  horizontales,  como  se 
muestra  en  la  figura  12.20.  No  es  conve¬ 
niente  doblar  las  barras,  por  las  razones  ex¬ 
puestas  en  la  descripción  de  los  modos  de 
falla. 

Por  lo  general,  los  esfuerzos  en  la  zona 
de  concreto  a  compresión  resultan  pequeños 
I  no  es  necesario  revisarlos.  Sin  embargo,  la 
viga  debe  tener  un  espesor  suficiente,  para 
evitar  un  posible  pandeo  lateral  en  la  zona 
sujeta  a  compresión.  A  veces  es  convenien¬ 
te  ampliar  el  espesor  de  la  viga  en  esta  zona. 

b)  Esfuerzos  de  apoyo 

Pata  evitar  fallas  por  aplastamiento  de  los  apo¬ 
yos,  se  recomienda  limitar  los  esfuerzos  de 
apoyo  a  un  valor  de  0.50  f'c,  en  los  casos 


Carga  en  la  parte  superior 


2 


Figura  12.20  Detalles  recomendados  del 
refuerzo  (según  Leonhardt  [12.12]). 
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en  que  la  viga  no  tenga  ampliación  de  la 
sección  en  las  zonas  de  apoyo.  Cuando  exis¬ 
ten  ampliaciones  en  los  apoyos,  la  carga 
aplicada  a  la  viga  no  debe  exceder  del  si¬ 
guiente  valor 

=0.08  bf'^y  (12.21) 

donde  b  es  el  ancho  del  alma  de  la  viga,  y 
es  el  claro  libre  entre  las  caras  interiores  de 
los  apoyos;  los  otros  términos  ya  han  sido 
definidos.  Esta  recomendación  tiene  por  ob¬ 
jeto  evitar  que  se  desarrollen  esfuerzos  incli¬ 
nados  de  compresión  demasiado  elevados. 
Las  ampliaciones  de  los  apoyos  deben  dise¬ 
ñarse  como  columnas  sujetas  a  una  carga 
axial  igual  a  la  reacción  de  apoyo.  En  la  fi¬ 
gura  12.21  se  muestra  un  detalle  recomen¬ 
dado  de  colocación. del  refuerzo  para  vigas 
con  ampliaciones  en  los  apoyos. 

c)  Fuerza  cortante 

Se  ha  comprobado  que  la  resistencia  a  fuer¬ 
za  cortante  de  vigas  de  gran  peralte  es  mayor. 


wMmmrn 

Planta 

Figura  12.21  Detalles  recomendados  de 
colocación  del  refuerzo  para  vigas  con 
ampliaciones  en  los  apoyos  (según  Leonhardt 
[12.12]). 


relativamente,  que  la  resistencia  de  vigas 
largas,  o  sea,  que  el  esfuerzo  cortante  nomi¬ 
nal,  Vn  =  V„/  bd,  que  pueden  resistir  las  vi¬ 
gas  de  gran  peralte,  es  mayor  que  el  que 
pueden  resistir  las  vigas  largas  [12.13]. 

Tanto  el  Reglamento  ACI  318-02  como 
las  NTC-04  presentan  ecuaciones  para  cal¬ 
cular  la  resistencia  a  fuerza  cortante,  o  bien, 
el  acero  que  se  debe  proporcionar  para  re¬ 
sistir  las  cargas  aplicadas.  Estas  ecuaciones 
se  incluyen  en  las  siguientes  secciones  de 
este  capítulo. 

Algunos  investigadores  han  advertido 
que  la  correlación  entre  valores  experimen¬ 
tales  y  calculados  con  las  ecuaciones  de  los 
reglamentos  no  es  satisfactoria  [12.16, 
12.1  8].  Las  ecuaciones  resultan  conservado¬ 
ras  para  vigas  libremente  apoyadas  pero 
pueden  dar  resultados  del  lado  de  la  insegu¬ 
ridad  para  vigas  continuas.  Por  esta  razón,  se 
han  propuesto  algunas  ecuaciones  alternati¬ 
vas,  como  la  de  la  referencia  12.1  8. 

d)  Cargas  aplicadas  en  la  parte  inferior 

Cuando  la  carga  está  aplicada  en  la  parte  in¬ 
ferior  de  la  viga,  como  se  muestra  en  la  figura 
12.22,  es  necesario  colocar  barras  verticales, 
para  transmitir  la  carga  de  la  parte  inferior  a 
la  parte  superior  de  los  arcos  que  se  forman 
al  agrietarse  la  viga  (figura  12.16).  El  área 
necesaria  de  este  acero  se  calcula  dividiendo 
la  carga  aplicada  entre  el  esfuerzo  de  fluen¬ 
cia  del  acero.  Para  evitar  que  ocurra  agrieta¬ 
miento  excesivo  bajo  cargas  de  servicio,  se 
recomienda  usar,  en  el  cálculo,  un  valor  má¬ 
ximo  del  límite  de  fluencia  de  2000  kg/cm^, 
aun  cuando  el  límite  de  fluencia  real  sea 
mayor.  La  colocación  de  las  barras  verticales 
debe  hacerse  siguiendo  las  recomendaciones 
indicadas  en  la  figura  12.22. 

e)  Vigas  continuas 

En  la  referencia  12.12  se  incluyen  recomen¬ 
daciones  detalladas  para  el  dimensionamien- 
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Figura  12.22  Detalles  recomendados  de 
colocación  del  refuerzo  cuando  la  carga  está 
aplicada  en  la  parte  Inferior  (según  Leonhardt 
[12.12]). 

to  de  vigas  continuas  de  gran  peralte.  Véase 
también  la  referencia  12.1  7. 

12.3.3  Diseño  de  vigas  de  gran  peralte  por 
e  I  Reglamento  ACI-3 1 8-02 

La  definición  de  vigas  de  gran  peralte  está  ba¬ 
sada  en  el  concepto  de  puntales  y  tensores. 
Se  especifica  que  estas  vigas  son  aquellas  car¬ 
gadas  en  una  cara  y  apoyadas  en  la  cara 
opuesta,  de  tal  manera  que  se  puedan  formar 
puntales  de  compresión  como  los  mostrados 
en  la  figura  12.19.  Además  se  debe  cumplir 
alguna  de  las  siguientes  condiciones: 

a)  que  el  claro  libre,  £n,  sea  igual  o  me¬ 
nor  a  cuatro  veces  la  altura  total  del 
miembro;  o 

b)  que  haya  regiones  con  cargas  con¬ 
centradas  en  una  distancia  no  mayor 
al  doble  de  la  altura  de  la  viga  a  par¬ 
tir  de  la  cara  del  apoyo;  por  ejemplo, 
en  la  figura  12.19,  la  distancia  del 
paño  del  apoyo  a  la  carga  concentra¬ 
da  no  debe  exceder  del  doble  de  la 
altura  de  la  viga. 


El  Reglamento  señala  que  para  el  diseño  por 
flexión  de  estas  vigas  debe  tomarse  en  cuenta 
que  la  distribución  de  deformaciones  unita¬ 
rias  no  es  lineal,  como  en  vigas  comunes,  y 
que  puede  presentarse  el  pandeo  lateral  del 
elemento.  Sin  embargo,  no  presenta  dis¬ 
posiciones  específicas  al  respecto,  excepto 
que  el  área  mínima  no  debe  ser  menor  que 
0.7  VT^bdni  que  1 4  bd/fy.  Los  autores  su¬ 
gieren  emplear  las  recomendaciones  de  Leon¬ 
hardt  mencionadas  en  la  sección  anterior. 

Para  calcular  la  resistencia  a  fuerza  cor¬ 
tante,  el  Reglamento  AGI  31  8-02  especifica, 
de  manera  muy  sencilla,  que  la  resistencia 
nominal  Vp  =  V^J  /  (p  r\o  exceda  de  2.5  V7^ 
bd.  El  factor  de  reducción,  0  ,  es  de  0.75. 

Siempre  debe  colocarse  refuerzo  vertical  y 
horizontal  para  que  pueda  desarrollarse  esta  re¬ 
sistencia  y  para  restringir  el  agrietamiento  en  los 
costados  de  la  viga.  El  área  de  refuerzo  vertical. 
Ay,  no  debe  ser  menor  que  0.0025bs,  donde  s 
es  la  separación  de  las  barras  que  no  excederá 
deaí/5  ni  de  30  cm.  El  área  de  refuerzo  horizon¬ 
tal,  Ayh,  no  debe  ser  menor  que  0.0015052, 
donde  S2  es  la  separación  de  las  barras  horizon¬ 
tales  que  no  excederá  de  d/5  ni  de  30  cm. 

En  el  ejemplo  12.3  se  ilustra  el  dimen- 
sionamiento  de  una  viga  de  gran  peralte  libre¬ 
mente  apoyada  y  con  carga  uniformemente 
distribuida,  usando  las  recomendaciones  de 
Leonhardt  para  flexión  y  las  del  Reglamento 
AGI  318-02  para  cortante.  Para  calcular  el 
área  de  refuerzo  por  flexión  se  utilizó  un  bra¬ 
zo  del  par  interno,  z,  igual  a  0.60  h,  que  es  el 
valor  recomendado  cuando  la  relación  entre 
el  claro  y  el  peralte  total  es  igual  o  mayor  que 
uno.  El  refuerzo  resultante,  siete  barras  del 
No.  5,  debe  distribuirse  en  una  altura  igual  a 
0.1  5  h  a  partir  de  la  cara  inferior  de  la  viga.  El 
acero  de  flexión  debe  estar  constituido  por  va¬ 
rias  barras  de  diámetro  no  muy  grande.  El  lec¬ 
tor  puede  verificar  que  el  área  resultante  de 
13.2  cm2  es  mayor  que  las  mínimas  señaladas 
en  el  Reglamento. 

Los  esfuerzos  de  aplastamiento  en  los 
apoyos  se  revisaron  usando  un  esfuerzo  per- 
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EIEMPLO  12.3  Oimensionamiento  de  una  viga  de  gran  peralte  por  el  Reglamento  ACI 318-02. 
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misible  de  0.50  f'c,  que  resulta  —en  este  ca¬ 
so—  igual  a  125  kg/cm^.  Los  esfuerzos  pro¬ 
ducidos  por  la  carga  aplicada  son  de  50 
kg/cm^. 

Para  hacer  la  revisión  por  fuerza  cortan¬ 
te,  se  calculó  la  resistencia  nominal,  V^,  = 
Vu/<l> ,  usando  la  fuerza  cortante  de  diseño  en 
la  sección  crítica.  La  resistencia  nominal  se 
comparó  con  el  valor  de  2.5  V7^  bd.  Co¬ 
mo  resultó  menor  la  resistencia  nominal,  se 
cumple  con  la  disposición  del  Reglamen¬ 
to  ACI. 

En  el  croquis  de  armado  se  indica,  por 
una  parte,  que  el  esfuerzo  por  flexión  se  co¬ 
loca  sin  dobleces,  ya  que  éstos  reducen  la 
resistencia,  según  se  ha  comentado  anterior¬ 
mente,  y,  por  otra,  que  en  los  extremos  se 
hacen  ganchos  horizontales  para  mejorar  el 
anclaje  de  las  barras.  En  este  croquis  se 
muestra  una  manera  de  anclar  adecuada¬ 
mente  las  barras  horizontales,  tanto  las  del 
refuerzo  principal  como  las  del  refuerzo  por 
cortante. 

12.3.4  Diseño  de  vigas  de  gran  peraite  por 
las  NTC-04 

Se  definen  como  vigas  diafragma  a  aquellas 
cuya  relación  entre  el  claro  libre,  U  y  el  pe¬ 
ralte  total,  h,  es  menor  que  2.5,  si  son  vigas 
continuas,  o  menor  que  2.0  si  constan  de  un 
solo  claro  libremente  apoyado. 

Cuando  la  relación  de  refuerzo,  p,  es 
menor  de  0.008,  su  resistencia  a  flexión  se 
puede  calcular  con  la  ecuación 

MR  =  FnAsfyZ  (12.28) 

donde  el  brazo  del  par,  z,  se  valúa  con  las 
siguientes  ecuaciones 

(  L 

z=  0.4  +  0.2-  h,  si  1.0<-<2.0  (12.29) 

y  h)  h 


Estas  ecuaciones  son  semejantes  a  las 
que  propone  Leonhardt. 

Para  fuerza  cortante,  la  sección  crítica 
se  considera  a  una  distancia  del  paño  del 
apoyo  igual  a  0.1  5  L  en  vigas  con  carga  uni¬ 
formemente  repartida,  e  igual  a  la  mitad  de 
la  distancia  a  la  carga  más  cercana  en  vigas 
con  cargas  concentradas,  pero  no  se  supon¬ 
drá  a  más  de  un  peralte  efectivo  del  paño 
del  apoyo  si  las  cargas  o  reacciones  compri¬ 
men  directamente  dos  caras  opuestas  de  la 
viga,  ni  a  más  de  medio  peralte  en  caso  con¬ 
trario. 

La  resistencia  total  a  cortante  se  calcu¬ 
la  también  como  la  suma  de  la  resistencia 
del  concreto  y  la  del  acero  de  refuerzo.  La 
primera  se  calcula  con  la  ecuación 


=  [3.5-2.5  -^j  0.5  bd  VF^ 

<1.5  Fu  bdVFc  (12.31) 


Los  valores  de  M  y  V  son  los  de  la  sec¬ 
ción  crítica  y  el  término  3.5  -  2.5  M/Vd  no 
será  menor  que  uno.  Si  las  cargas  y  reaccio¬ 
nes  no  comprimen  directamente  las  caras 
superior  e  inferior  de  la  viga,  este  último  tér¬ 
mino  se  tomará  igual  a  uno. 

Si  la  fuerza  cortante  de  diseño,  V^^,  es 
mayor  que  Vcr,  la  diferencia  se  toma  con  re¬ 
fuerzo  que  constará  de  estribos  cerrados 
verticales  y  barras  horizontales,  cuyas  con¬ 
tribuciones  se  determinarán  como  sigue,  en 
vigas  donde  las  cargas  y  reacciones  compri¬ 
men  directamente  caras  opuestas. 

La  contribución  del  refuerzo  vertical  se 
supondrá  igual  a 


z  =  0.6  L, 


si  -<1.0 
n 


(12.30) 


0.083  Fr  fyydAy  (1  L/d)/s  (12.32) 
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donde  A  es  el  área  del  acero  vertical  com¬ 
prendida  en  cada  distancia,  s,  y  fyy,  el  esfuer¬ 
zo  de  fluencia  en  dicho  acero. 

La  contribución  del  refuerzo  horizontal 
se  supondrá  igual  a 

0.083  f/?  fyh  dAy(^^-  L/d)/Sh  (12.33) 

El  refuerzo  que  se  determine  en  la  sec¬ 
ción  crítica  se  usará  en  todo  el  claro.  Tanto  el 
refuerzo  vertical  como  el  horizontal  deben 
cumplir  con  los  requisitos  para  refuerzo  por 
cambios  volumétricos  que  marcan  las  NTC- 
04. 

La  fuerza  cortante  en  vigas  diafragma 
no  deberá  exceder,  en  ningún  caso,  de 

2  Fr  bd  VFc 

0  64  F,  hd  \  en  bistema  SI 


Las  NTC  incluyen  también  disposiciones 
para  el  diseño  de  los  apoyos,  que,  como  se  ha 
mencionado,  constituyen  un  aspecto  crítico 
del  diseño.  &  recomienda  aumentar  en  1 0 
por  ciento  el  valor  de  las  reacciones  calcula¬ 
das  como  si  la  viga  no  fuese  de  gran  peralte, 
y  colocar  en  las  zonas  próximas  a  los  apoyos, 
barras  complementarias  verticales  y  horizon¬ 
tales  del  mismo  diámetro  que  las  del  refuerzo 
usado  para  fuerza  cortante  y  de  modo  que  su 
separación  en  esas  zonas  sea  la  mitad  que  en 
el  resto  de  la  viga.  En  la  figura  12.23  se  ilustra 
la  forma  de  colocar  este  refuerzo. 

En  el  ejemplo  12.4  se  encuentra  la  resis¬ 
tencia  a  flexión  y  a  fuerza  cortante  de  una  vi¬ 
ga  de  gran  peralte  usando  las  NTC-04  y 
trabajando  con  sistema  SI.  En  este  caso  se  co¬ 
nocen  las  dimensiones  de  la  viga,  su  acero  de 
refuerzo  y  las  resistencias  del  acero  y  del  con¬ 
creto.  Se  supone  que  la  viga  tiene  una  carga 
distribuida  uniformemente. 

El  momento  flexionante  resistente  se  cal¬ 
culó  con  la  ecuación  12.28.  El  brazo  del  par, 
z,  se  determinó  con  la  ecuación  12.29,  yaque 
la  relación  L/h  resultó  mayor  que  uno.  &  veri- 


Franjadel  refuerzo 
complementario  vertical 
0.2  h  o  0.2  L 


Franja  del  refuerzo  r 
complementarlo 
horizontal  I 

Franja  del  refuerzo  í 
Inferior  de  flexión  i 


W- 


0.3  h 
o 

0.3  L 


0.5  h 
o 
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Figura  12.23  Colocación  del  refuerzo 
complementario  en  una  zona  de  apoyo  directo. 


ficó  que  la  relación  de  refuerzo,  p,  fuese  me¬ 
nor  que  0.008,  ya  que  sólo  en  este  caso  es 
aplicable  la  ecuación  12.28.  En  el  cálculo  de 
p  se  supuso  un  peralte  efectivo  de  2300  mm, 
o  sea  que  el  centroide  del  acero  de  tensión  es¬ 
taba  a  200  mm  arriba  del  lecho  inferior  de  la 
viga. 

Pata  determinar  la  resistencia  a  fuerza 
cortante,  se  estableció  primero  la  posición  de 
la  sección  crítica,  que  queda  localizada  a  una 
distanciada  0.1  5  L  del  paño  interior  del  apo¬ 
yo.  La  distancia  al  centro  del  apoyo  resultó 
entonces  de  855  mm.  Después  se  calcularon 
los  valores  de  la  fuerza  cortante  y  del  momen¬ 
to  flexionante  en  la  sección  crítica,  y  a  partir 
de  estos  valores  se  determinó  la  relación 
M/Vd,  que  se  requiere  para  aplicar  la  ecua¬ 
ción  12.31  SI. 

Finalmente  se  calculó  la  fuerza  cortante 
resistente  como  la  suma  de  las  contribuciones 
del  concreto  (ecuación  12.31  SI),  del  acero  de 
refuerzo  vertical  (ecuación  12.32)  y  del  acero 
de  refuerzo  horizontal  (ecuación  12.33).  Ob¬ 
sérvese  que  estas  dos  últimas  ecuaciones  son 
adimensionales.  La  fuerza  cortante  calculada 
de  esta  manera  resultó  menor  que  la  máxima 
admisible. 
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Ejercicios 


12.6  Diseñar  la  siguiente  ménsula  por  el  métode  de 
Kriz  y  Raths. 


12.2  Determinar  la  resistencia  de  la  ménsula  del 
problema  anterior  por  el  métode  de  cortante 
per  fricción. 

12.3  Diseñar  la  ménsula  del  problema  12.1  supo¬ 
niendo  que,  además  de  la  carga  vertical,  existe 
una  fuerza  horizontal  de  25  ton.  Utilícese  el 
método  del  Reglamente  ACI  318-02. 


12.4  Determinar  el  acero  en  la  unión  mostrada  en  la 
siguiente  figura,  suponiendo  que  la  unión  debe 
resistir  un  memento  flexionante  de  30  ten-m  y 
una  fuerza  de  1 5  ton.  Usar  el  reglamente  ACI 
318-02. 


12.5  Diseñar  la  viga  de  gran  peralte  del  ejemple  12.3, 
suponiendo  que  la  carga  se  encuentra  aplicada 
en  la  parte  inferior. 


CAPÍTULO  13 


Efectos  de  esbeltez 


13.1  Introducción.  /13.2  Comportamiento 
y  variables  principales.  113.3  Métodos  de 
dimensionamiento.  /13.4  Cálculo  de  los 
efectos  de  esbeltez.  /13.5  Ejemplos. 


13.1  Introducción 


&  entiende  por  efecto  de  esbeltez  la  reduc¬ 
ción  de  resistencia  de  un  elemento  sujeto  a 
compresión  axial  o  a  flexo-compresión,  de¬ 
bida  a  que  la  longitud  del  elemento  es  gran¬ 
de  en  comparación  con  las  dimensiones  de 
su  sección  transversal.  Para  ilustrar  este  efec¬ 
to,  considérese  una  columna  articulada  en 


p 


4-" 

///// 


P 

(a) 


SUS  extremos,  sujeta  a  carga  axial  y  momen¬ 
to  flexionante  (figura  13.1a).  Esta  columna 
es  equivalente  al  sistema  mostrado  en  la  fi¬ 
gura  13.1  b,  y  tiene  el  diagrama  de  momen¬ 
tos  flexionantes  de  la  figura  13.1  c.  Al  aplicar 
la  carga  P  al  sistema  de  la  figura  13.1  b,  éste 
se  deforma,  como  se  muestra  en  la  figura 
13.1  c/,  y,  como  consecuencia  de  esta  defor¬ 
mación,  aumenta  la  distancia  de  la  línea  de 
acción  de  las  cargas  P  al  eje  de  la  columna, 
lo  cual  equivale  a  que  crezca  la  excentrici¬ 
dad  de  la  carga  en  una  cantidad  y.  Por  lo 
tanto,  el  momento  flexionante  real  en  una 
sección  cualquiera  de  la  columna  es 

M  =  Pe  +  Py  =  Pie  +y) 

El  momento  es  máximo,  para  este  ejem¬ 
plo,  a  la  mitad  de  la  altura,  donde  alcanza  el 
valor 


M  =  P(e  +  Ymáx) 


Como  consecuencia  de  los  momentos 
adicionales  Py,  la  resistencia  del  elemento 
se  reduce  con  respecto  a  la  resistencia  que  ten¬ 
dría  si  sólo  se  aplicase  el  momento  Pe.  Esta 
reducción  de  resistencia  se  conoce  como 
efecto  de  esbeltez.  Éste  se  presenta  cual¬ 
quiera  que  sea  la  longitud  del  elemento,  pe¬ 
ro  es  importante  únicamente  en  elementos 


Figura  13.1  Momentos  adicionales  en  una  columna  por  efecto  de  esbeltez. 
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Figura  13.2  Momentos  adicionales  en  una  columna  por  efecto  del  desplazamiento  lateral  relativo 

(viga  de  rigidez  infinita). 


cuya  relación  longitud-peralte  es  grande,  o 
sea,  en  elementos  esbeltos.  Sólo  en  estos 
elementos  la  magnitud  de  los  momentos  adi¬ 
cionales,  Fy,  es  significativa  en  relación  con 
los  momentos  Pe. 

La  reducción  de  resistencia  por  esbeltez 
puede  deberse  también  a  desplazamiento 
lateral  relativo  entre  los  dos  extremos  de  la 
columna,  como  sucede  en  marcos  no  con¬ 
traventeados  sujetos  a  carga  lateral  o  que 
presentan  asimetría  en  carga  o  en  geometría. 
En  la  figura  13.2a  se  muestra  un  marco  de 
este  tipo.  La  columna  A-B  de  este  marco  tie¬ 
ne  el  diagrama  de  momentos  de  primer 
orden  mostrado  en  la  figura  13.26.  (Se  en¬ 
tiende  por  momentos  de  primer  orden  los 
que  no  consideran  las  deformaciones  de  la 
columna.)  Por  efecto  del  desplazamiento  la¬ 
teral  relativo  entre  los  extremos  de  la  colum¬ 
na  (figura  1 3.2c),  se  presentan  en  la  columna 
A-B  los  momentos  de  segundo  orden  mostra¬ 
dos  en  la  figura  13.26.  (Se  entiende  por  mo¬ 


mentos  de  segundo  orden,  los  momentos 
adicionales  debidos  a  las  deformaciones  de 
la  columna.  El  desarrollo  de  estos  momentos 
suele  denominarse  efecto  PA,  ya  que  el  des¬ 
plazamiento  del  marco  se  representa  con  la 
letra  griega  A.)  El  diagrama  de  momentos  to¬ 
tales  es  el  de  la  figura  13.2e.  El  caso  repre¬ 
sentado  en  la  figura  13.2  corresponde  a  un 
ejemplo  hipotético  en  el  que  la  rigidez  de  la 
viga  superior  es  infinita,  o  sea  que  la  co¬ 
lumna  está  empotrada  en  sus  dos  extremos. 
Cuando  la  rigidez  de  la  viga  es  finita,  los 
momentos  adicionales  son  diferentes  en  los 
dos  extremos  de  la  columna,  como  se  mues¬ 
tra  en  la  figura  13.3.  Los  momentos  adicio¬ 
nales  se  pueden  calcular  aplicando  la  carga 
P  en  el  punto  de  inflexión  de  la  columna,  y 
multiplicando  dicha  carga  por  el  desplaza¬ 
miento  de  los  extremos  con  respecto  al  pun¬ 
to  de  inflexión.  La  reducción  de  resistencia 
por  esbeltez  es  mayor  cuando  los  extremos 
de  la  columna  pueden  sufrir  desplazamiento 
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Figura  13.3  Momentos  adicionales  en  una  columna  por  efecto  del  desplazamiento  lateral  relativo 

(viga  de  rigidez  finita). 


lateral  relativo,  que  cuando  están  restringi¬ 
dos  contra  el  mencionado  desplazamiento. 

En  la  figura  1 3.4¿>  se  ha  trazado  con  una 
línea  llena  el  diagrama  de  interacción  de  una 
columna  corta  en  la  que  los  efectos  de  esbel¬ 
tez  son  despreciables.  Si  en  esta  columna  se 
aumenta  la  carga  progresivamente,  mante¬ 
niendo  constante  la  excentricidad,  las  com¬ 
binaciones  de  P  y  M  quedan  representadas 
por  la  recta  0-1 .  La  intersección  de  la  recta 
0-1  con  el  diagrama  de  interacción  represen¬ 
ta  la  resistencia  de  la  columna  corta.  Si  en 
una  columna  esbelta,  como  la  de  la  figura 
13.4a,  la  carga  aumenta  progresivamente  en 


la  misma  forma,  las  combinaciones  de  P  y  M 
quedan  representadas  por  la  curva  0-2.  La  di¬ 
ferencia  en  las  abscisas  de  los  puntos  de  las 
dos  líneas  correspondientes  a  un  nivel  dado 
de  carga,  se  debe  precisamente  a  los  mo¬ 
mentos  adicionales  Py.  La  resistencia  de  la 
columna  esbelta  está  representada  por  la  in¬ 
tersección  de  la  línea  0-2  con  el  diagrama  de 
interacción.  Como  puede  verse  en  la  figura, 
es  menor  que  la  resistencia  de  la  columna 
corta. 

En  la  figura  1 3.4¿>  se  ha  indicado  también, 
con  línea  de  punto  y  raya,  la  historia  de  carga 
de  una  columna  sumamente  esbelta  que  falla 


Figura  13.4  Comparación  del  comportamiento  de  una  columna  corta,  de  una  columna  esbelta 

y  de  una  columna  que  falla  por  inestabilidad. 
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por  inestabilidad.  La  característica  de  este  tipo 
de  falla,  es  que  la  carga  aplicada  alcanza  su  va¬ 
lor  máximo  antes  de  que  la  línea  que  represen¬ 
ta  la  historia  de  carga  corte  al  diagrama  de 
interacción.  La  falla,  en  este  caso,  ocurre  por 
pandeo  súbito  del  elemento,  mientras  que  en 
el  caso  anterior,  la  falla  ocurre  por  aplasta¬ 
miento  del  concreto,  en  forma  similar  a  la  falla 
de  una  columna  corta.  Debido  a  que  los  ele¬ 
mentos  de  concreto  reforzado  son  de  sección 
transversal  relativamente  grande,  es  raro  que 
fallen  por  inestabilidad.  De  ordinario,  se  pre¬ 
senta  únicamente  una  reducción  de  resistencia 
por  efecto  de  esbeltez.  En  este  capítulo  se  des¬ 
criben  métodos  para  calcular  esta  reducción 
de  resistencia. 

13.2  Comportamiento  y  variables 
principales 

El  comportamiento  de  una  columna  que  for¬ 
ma  parte  de  una  estructura  de  concreto 
reforzado  es  complejo,  debido  a  que  las  es¬ 
tructuras  generalmente  son  monolíticas  y  a 
que  las  columnas  están  restringidas  por  otros 
elementos  estructurales  que  influyen  en  su 
comportamiento.  &  han  realizado  ensayes 
de  columnas  esbeltas  que  forman  parte  de  mar¬ 
cos  de  concreto.  Sin  embargo,  la  interpreta¬ 
ción  de  su  comportamiento  requiere  un  estudio 


Figura  13.5  Efecto  de  la  rigidez  flexionante  de 
las  vigas  que  restringen  a  una  columna. 


previo  del  comportamiento  de  estructuras  hiper- 
estáticas  y  cae  fuera  del  alcance  de  este  texto. 
Sólo  se  describirá  aquí  la  influencia  de  algunas 
variables  sobre  la  resistencia  de  columnas  es¬ 
beltas  que  forman  parte  de  estructuras. 

a)  Rigidez  a  flexión  de  las  vigas  que 
restringen  a  la  columna 

Mientras  mayor  sea  esta  rigidez  a  flexión,  es 
mayor  el  grado  de  empotramiento  o  restric¬ 
ción  de  la  columna  en  sus  extremos  y  por  lo 
tanto,  son  menores  las  deflexiones  de  la 
columna  y  los  momentos  adicionales  Py. 
Este  efecto  puede  verse  en  la  figura  13.5,  en 
la  cual  se  comparan  una  columna  restringi¬ 
da  por  vigas  flexibles  (figura  13.5a)  y  otra 
restringida  por  vigas  rígidas  (figura  13.50). 

b )  Rigidez  a  flexión  de  la  columna 

La  rigidez  a  flexión  de  la  propia  columna  tie¬ 
ne  influencia  sobre  la  reducción  de  resisten¬ 
cia  por  esbeltez,  ya  que  mientras  más  rígida 
sea  la  columna,  son  menores  sus  deflexiones 
y  por  lo  tanto,  el  valor  de  los  momentos  adi¬ 
cionales  Py.  La  rigidez  a  flexión  de  la  colum¬ 
na  depende  principalmente  del  tamaño  de  la 
sección  transversal,  del  módulo  de  elasticidad 
del  concreto,  del  porcentaje  de  refuerzo  lon¬ 
gitudinal  y  de  la  longitud  de  la  columna.  El 
efecto  combinado  del  tamaño  de  la  sección 
transversal  y  de  la  longitud,  suele  tomarse  en 
cuenta  en  los  métodos  de  dimensionamiento 
mediante  el  parámetro  llamado  esbeltez  de  la 
columna,  que  se  define  como  la  relación  en¬ 
tre  la  longitud  y  el  radio  de  giro  de  la  sección 
transversal.  A  veces,  la  esbeltez  se  define  tam¬ 
bién  en  función  de  la  relación  entre  la  longi¬ 
tud  y  la  dimensión  menor  de  la  columna. 

c)  Relación  de  excentricidades  en  los  dos 
extremos  de  la  columna  y  tipo  de 
curvatura 

La  relación  de  excentricidades,  o  sea,  la  rela¬ 
ción  entre  los  momentos  en  los  dos  extre- 
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(a)  (b) 


(O  (d) 
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Figura  13.6  Efecto  de  esbeltez  en  columnas  con  doble  curvatura. 


mos  de  la  columna,  influye  en  la  magnitud 
de  las  deflexiones  y,  por  lo  tanto,  en  los  mo¬ 
mentos  adicionales  por  esbeltez.  Considére¬ 
se  por  ejemplo,  el  caso  mostrado  en  la 
figura  13.6a,  en  el  que  los  momentos  de 
apoyo  sobre  barra  son  del  mismo  signo,  y  el 
diagrama  de  momentos  flexionantes  de  pri¬ 
mer  orden  es  el  indicado  en  la  figura  13.66. 
La  columna  deformada  tiene  la  forma  mos¬ 
trada  en  la  figura  13.6c,  y  el  diagrama  final 
de  momentos,  que  se  obtiene  sumando  el 
diagrama  de  la  figura  1 3.6b  con  los  momen¬ 
tos  adicionales  Py,  es  el  mostrado  en  la  figu¬ 
ra  13.6c/.  Puede  verse  que,  en  este  caso,  el 
momento  máximo  de  primer  orden  y  el  mo¬ 
mento  máximo  adicional,  P/máx/  ocurren  en 
secciones  diferentes  de  la  columna.  Por  consi¬ 
guiente,  el  momento  máximo  total  no  es  la  su¬ 
ma  de  los  momentos  máximos  de  primer  y 
segundo  orden,  sino  un  valor  menor.  Para 
que  haya  reducción  de  resistencia  por  esbel¬ 
tez  en  columnas  de  este  tipo,  es  necesario 
que  los  momentos  adicionales  sean  lo  sufi¬ 
cientemente  grandes  para  desplazar  la  sec¬ 


ción  de  momento  máximo,  como  se  muestra 
en  la  figura  1 3.6c/.  Puede  suceder  que  la  co¬ 
lumna  no  sea  lo  suficientemente  esbelta  pa¬ 
ra  que  ocurra  este  desplazamiento.  En  este 
caso  no  habrá  reducción  de  resistencia,  co¬ 
mo  se  muestra  en  las  figuras  13.6e  y  13.6/. 
Cuando  hay  reducción  de  resistencia,  ésta 
es  relativamente  pequeña,  ya  que  el  momen¬ 
to  máximo  no  difiere  mucho  del  momento 
aplicado  en  el  extremo. 

Considérese  ahora  el  caso  en  que  los 
momentos  de  apoyo  sobre  barra  son  iguales 
y  de  signo  contrario  (figura  13.7a).  Aquí,  el 
momento  flexionante  de  primer  orden  es 
constante  a  lo  largo  de  la  columna  (figura 
13.7b),  y  la  columna  se  deforma  con  curva¬ 
tura  simple  (figura  1 3.7c).  El  momento  máxi¬ 
mo  es  igual  a  la  suma  del  momento  constante 
y  el  momento  adicional  máximo  Pymáx,  que 
ocurre  a  la  mitad  de  la  altura  (figura  13.7c/). 
En  estas  columnas  siempre  hay  reducción  de 
resistencia  por  esbeltez,  cualquiera  que  sea 
su  longitud,  y  esta  reducción  es  mayor  que 
en  el  caso  de  la  figura  13.6,  puesto  que  el 
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momento  máximo  total  es  la  suma  de  los 
dos  momentos  máximos. 

d)  Desplazamiento  lateral  relativo  entre  los 
dos  extremos  de  la  columna 

Se  ha  mencionado  que  las  columnas  pue¬ 
den  formar  parte  de  marcos  que  no  tengan 
posibilidad  de  sufrir  deformaciones  latera¬ 
les,  por  estar  contraventeados  o  unidos  a  otras 
estructuras  muy  rígidas,  o  de  marcos  cuya 
resistencia  a  cargas  laterales  dependa  exclusi¬ 
vamente  de  la  resistencia  a  flexión  de  sus 
miembros,  y  que,  por  lo  tanto,  puedan  sufrir 
deformaciones  laterales.  También  se  ha  men¬ 
cionado  que  cuando  los  marcos  pueden 
desplazarse  lateralmente,  los  momentos  adi¬ 
cionales  son  mayores  que  cuando  los  marcos 
no  pueden  hacerlo.  Esto  se  debe  a  que,  en  el 
primer  caso,  los  momentos  adicionales  máxi¬ 
mos  se  presentan  generalmente  donde  son 
máximos  los  momentos  de  primer  orden,  como 
puede  verse  en  las  figuras  13.2  y  13.3. 

La  magnitud  del  desplazamiento  lateral 
relativo  depende  de  la  rigidez  a  flexión  de  las 
columnas  y  de  las  vigas  de  los  marcos.  Si  la  ri¬ 
gidez  a  flexión  de  las  vigas  es  pequeña,  en  re¬ 
lación  con  la  rigidez  a  flexión  de  las  columnas, 
la  rotación  de  los  extremos  de  las  columnas  es 
grande  y  aumenta,  por  lo  tanto,  el  desplaza¬ 


miento  lateral  relativo.  El  desplazamiento  la¬ 
teral  también  depende  del  tipo  de  carga  que 
actúa  sobre  el  marco.  Por  lo  general,  es  mayor 
el  desplazamiento  cuando  el  marco  está  suje¬ 
to  a  cargas  laterales  que  cuando  está  sujeto 
únicamente  a  cargas  verticales. 

Para  valuar  el  desplazamiento  lateral  de¬ 
be  considerarse  la  estructura  en  conjunto  y  no 
solamente  un  marco  por  separado  [13.11]. 
Por  ejemplo,  considérese  la  estructurado  la  fi¬ 
gura  13.8,  en  la  que  existen  muros  rígidos  en 
los  ejes  A  y  D.  Si  actúa  la  fuerza  horizontal  F 
sobre  dicha  estructura,  los  marcos  B  y  C  no 
sufrirán  desplazamientos  laterales  importan¬ 
tes,  pese  a  no  estar  contraventeados,  ya  que  lo 


Muro  rígido 


Muro  rígido 


Figura  13.8  Estructura  con  muros  rígidos. 
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impiden  los  marcos  A  y  D  que  son  muy  rígi¬ 
dos  por  la  presencia  de  los  muros.  &  supone 
en  este  ejemplo  que  existe  una  losa  de  piso  lo 
suficientemente  rígida  para  obligar  a  que  to¬ 
dos  los  marcos  se  deformen  en  conjunto.  El 
análisis  detallado  de  estructuras  para  valuar 
los  desplazamientos  laterales  está  fuera  del  al¬ 
cance  de  este  texto.* 

e)  Duración  de  la  carga 

Cuando  la  carga  actúa  por  un  periodo  pro¬ 
longado  de  tiempo,  las  deflexiones  aumen¬ 
tan  por  efecto  de  la  contracción  y  el  flujo 
plástico  del  concreto.  Por  lo  tanto,  aumentan 
también  los  momentos  adicionales  y  la  re¬ 
ducción  de  resistencia  por  efecto  de  esbel¬ 
tez.  La  influencia  de  la  duración  de  la  carga 
es  más  importante  mientras  mayores  sean  las 
deflexiones  adicionales. 


13.3  Métodos  de  dirnensionarniento 

Del  análisis  anterior  sobre  la  influencia  de 
las  distintas  variables  en  la  reducción  de  re¬ 
sistencia  por  esbeltez,  puede  deducirse  que 
la  solución  rigurosa  del  problema  consiste 
en  calcular  las  deflexiones  adicionales  y  los 
momentos  de  segundo  orden.  La  suma  de 
estos  momentos  y  de  los  de  primer  orden  es 
igual  a  los  momentos  totales  de  diseño.  Sin 
embargo,  el  cálculo  de  los  momentos  de  se¬ 
gundo  orden,  que  se  conoce  con  el  nombre 
de  análisis  estructural  de  segundo  orden,  re¬ 
sulta  demasiado  laborioso  para  fines  de  di- 
mensionamiento  de  estructuras  comunes. 

Algunas  de  las  razones  que  complican 
este  análisis  son  las  siguientes.  &  difícil  eva¬ 
luar  con  precisión  las  deflexiones  de  los  ele¬ 
mentos  de  la  estructura  en  todas  las  etapas 
de  carga,  ya  que  deben  tomarse  en  cuenta  el 


*  El  lector  interesado  puede  consultar  la  siguiente  referencia:  E. 
Bazán  y  R.  Meli.  Diseño  s/'sm/co  de  edificios.  Editorial  Limusa, 
México,  1999. 


comportamiento  inelástico  del  concreto  refor¬ 
zado  y  los  efectos  del  agrietamiento,  contrac¬ 
ción  y  flujo  plástico.  Las  rigideces  relativas 
de  los  elementos  varían  con  la  etapa  de  car¬ 
ga,  ya  que  algunos  alcanzan  su  momento  de 
fluencia  antes  que  otros  y  por  lo  tanto,  pier¬ 
den  su  rigidez  más  rápidamente.  El  análisis 
debe  hacerse  por  aproximaciones  sucesivas, 
ya  que  los  momentos  adicionales  producen 
deflexiones  adicionales,  las  que  a  su  vez  in¬ 
crementan  nuevamente  los  momentos.  Por 
ejemplo,  considérese  que  en  la  figura  13.9, 
la  línea  1  representa  la  columna  deformada 
por  efecto  de  los  momentos  de  primer  or¬ 
den;  los  momentos  adicionales,  Pyi,  incre¬ 
mentan  las  deformaciones,  y  la  columna 
deformada  queda  representada  ahora  por  la 
línea  2;  pero  esto  incrementa  los  momentos 
adicionales,  que  ahora  tienen  el  valor  Py2; 
las  deflexiones  también  vuelven  a  aumentar 
al  aumentar  los  momentos  adicionales,  y  así 
sucesivamente.  El  procedimiento  de  aproxi¬ 
maciones  sucesivas  se  realiza  calculando  los 
momentos  y  las  deformaciones  de  la  mane¬ 
ra  descrita,  hasta  que  los  incrementos  entre 
dos  etapas  sucesivas  sean  muy  pequeños 
en  comparación  con  los  momentos  totales. 


Figura  13.9  Incrementos  sucesivos  de  deforma¬ 
ciones  debidos  a  momentos  de  segundo  orden. 
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Puede  suceder  que  el  procedimiento  no  con¬ 
verja  y  entonces  la  estructura  sea  inestable. 

Las  consideraciones  anteriores  indican 
que  un  análisis  de  segundo  orden  sólo  pue¬ 
de  hacerse  en  forma  expedita  con  programas 
para  computadora  bastante  elaborados.  Por 
lo  tanto,  no  suele  usarse  este  procedimiento 
excepto  en  estructuras  importantes  en  las 
que  existan  reducciones  fuertes  de  resisten¬ 
cia  por  esbeltez.  En  este  texto  no  se  presen¬ 
tan  métodos  de  análisis  de  segundo  orden. 
El  lector  interesado  puede  consultar  las  refe¬ 
rencias  13.1,  13.2  y  13.14. 

El  dimensionamiento  de  columnas  es¬ 
beltas  en  estructuras  comunes  suele  hacerse 
con  métodos  simplificados,  en  los  que  no  es 
necesario  desarrollar  análisis  de  segundo  or¬ 
den.  Dichos  métodos  simplificados  pueden 
reunirse  en  los  tres  siguientes  grupos. 

a)  Métodos  de  amplificación  de  momentos 

Estos  métodos  consisten  en  obtener  el  valor 
de  la  carga  axial,  P,  y  el  momento  flexio- 
nante,  M,  en  las  columnas  de  una  estructu¬ 
ra  por  medio  de  un  análisis  de  primer  orden. 


Figura  13.1  0  Valores  de  dimensionamiento  en 
los  métodos  de  amplificación  de  momentos. 


y  dimensionar  las  columnas  para  el  mismo 
valor  de  P  y  para  un  momento  amplificado, 
9Vl  donde  6  es  un  factor  siempre  mayor  que 
la  unidad.  En  la  figura  13.10  se  ilustra  este 
concepto.  Si  se  despreciase  el  efecto  de  es¬ 
beltez,  la  columna  se  dimensionaría  para 
los  valores  de  P  y  M,  y  su  resistencia  sería  la 
correspondiente  al  punto  1  del  diagrama  de 
interacción  mostrado  con  la  línea  punteada. 
Los  incrementos  de  carga  con  un  valor  cons¬ 
tante  de  la  excentricidad  estarían  represen¬ 
tados  por  puntos  sobre  la  línea  recta  0-1. 
Para  tomar  en  cuenta  el  efecto  de  esbeltez, 
la  columna  se  diseña  para  los  valores  P  y 
SM,  y  su  resistencia  es  laque  corresponde  al 
punto  2  del  diagrama  de  interacción  mostra¬ 
do  con  línea  llena.  Los  incrementos  de  car¬ 
ga  están  representados  por  puntos  sobre  la 
línea  0-2,  en  la  cual  la  excentricidad  au¬ 
menta  con  el  nivel  de  carga,  puesto  que  el 
valor  de  S  depende,  en  estos  métodos,  del 
valor  de  la  carga  de  P. 

Un  ejemplo  de  estos  métodos  de  ampli¬ 
ficación  de  momentos  es  el  presentado  en  el 
Reglamento  AGI  31 8-02  y  en  las  NTC-04  del 
Reglamento  del  Distrito  Federal. 

b)  Métodos  del  momento  complementario 

&i  estos  métodos  se  calculan  los  valores  P  y  M 
mediante  un  análisis  de  primer  orden,  y  a  par¬ 
tir  de  estos  valores  se  calcula  la  excentricidad 
e  =  M/P  que  tendría  la  columna  si  no  hubiera 
efectos  de  esbeltez.  A  esta  excentricidad,  e  se 
agrega  una  excentricidad  adicional,  ei,  que 
es  función  de  las  principales  variables  que  in¬ 
tervienen  en  la  reducción  de  resistencia  por 
esbeltez.  Al  aumentar  la  excentricidad,  el  di¬ 
mensionamiento  de  la  columna  se  hace  para 
un  momento  total  que  es  igual  al  momento  de 
primer  orden  más  un  momento  complementa¬ 
rio  que  resulta  de  multiplicar  la  carga  P  por  la 
excentricidad  adicional  ei.  El  valor  de  la  carga 
P  no  se  modifica. 

En  la  figura  13.1 1  se  muestra  este  con¬ 
cepto  de  dimensionamiento.  Ei  punto  1  del 
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Figura  13.1 1  Valores  de  dimensionamiento  en 
los  métodos  del  momento  complementario. 


diagrama  de  interacción  trazado  con  línea 
punteada  corresponde  a  los  valores  de  P  y  M 
con  los  que  hay  que  diseñar  la  columna  sin 
considerar  el  efecto  de  esbeltez.  El  punto  2 
del  diagrama  de  interacción  trazado  con  lí¬ 
nea  llena  corresponde  a  los  valores  de  P  y  M 
con  los  que  hay  que  diseñar  la  columna  es¬ 
belta.  Puesto  que  el  valor  de  la  excentrici¬ 
dad  adicional  es  independiente  del  valor  de 
R  la  línea  0-2,  que  representa  incrementos 
de  carga  de  la  columna  esbelta,  es  una  línea 
recta,  a  diferencia  de  la  línea  0-2  de  los  mé¬ 
todos  de  amplificación  de  momentos,  que  es 
una  línea  curva.  Sin  embargo,  los  valores  de 
dimensionamiento  en  ambos  métodos,  o  sea 
los  puntos  2,  son  similares. 

c)  Métodos  del  factor  de  reducción 

&i  estos  métodos  se  supone  que  la  carga 
axiaf  y  el  momento  que  puede  resistir  una 
columna  esbelta  son  iguales  a  los  que  puede 
resistir  una  columna  corta,  multiplicados 
por  un  factor  de  reducción  y,  que  siempre  es 
menor  que  la  unidad.  Por  lo  tanto,  para  fines 


M/y 


Figura  13.12  Valores  de  dimensionamiento  en 
los  métodos  del  factor  de  reducción. 

de  dimensionamiento,  los  valores  de  P  y  M 
obtenidos  de  un  análisis  de  primer  orden  se 
dividen  entre  el  factor  y,  con  lo  cual  se  ob¬ 
tienen  valores  amplificados,  para  los  que  se 
dimensiona  la  columna. 

Este  concepto  de  dimensionamiento  se 
ilustra  en  la  figura  13.12.  El  punto  1  corres¬ 
ponde  a  los  valores  de  P  y  M  con  los  que 
hay  que  diseñar  la  columna  corta,  y  el  pun¬ 
to  2,  a  los  de  la  columna  larga. 

En  este  caso  no  se  considera  el  cambio 
en  la  excentricidad  causado  por  las  deflexio¬ 
nes  adicionales  y  los  momentos  de  segundo 
orden.  Por  lo  tanto,  en  estos  métodos  es  me¬ 
nos  precisa  la  representación  del  comporta¬ 
miento  de  la  columna  que  en  los  dos 
métodos  anteriores.  Por  esta  razón,  actual¬ 
mente  se  tiende  a  abandonar  este  enfoque 
del  problema.  El  Reglamento  ACI  de  1963 
presentaba  un  método  basado  en  factores  de 
reducción,  el  cual  se  sustituyó  en  1971  por 
un  método  de  amplificación  de  momentos. 

La  exposición  detallada  de  los  métodos 
de  cada  grupo  resultaría  demasiado  extensa 
y  de  poca  utilidad.  Sólo  se  representan  aquí. 
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por  lo  tanto,  los  métodos  del  Reglamento 
ACI  31 8-02  y  de  las  NTC-04  del  Reglamen¬ 
to  del  Distrito  Federal,  que  son  muy  simila¬ 
res.  En  ambos  casos,  la  presentación  de  este 
capítulo  se  limita  al  cálculo  de  los  momen¬ 
tos  amplificados  con  los  cuales  se  deben 
dimensionar  los  elementos.  En  ambos  regla¬ 
mentos,  si  se  exceden  ciertas  condiciones,  se 
especifica  hacer  un  análisis  de  segundo  orden. 


1 3.4  Cálculo  de  los  efectos  de 
esbeltez 

13.4. 1  Método  del  Reglamento  ACI  3 18-02 
a)  Fundamentos  del  método 

Es  un  método  de  amplificación  de  momen¬ 
tos  basado  en  el  análisis  elástico  de  elemen¬ 
tos  esbeltos  sujetos  a  carga  axial  y  flexión, 
los  cuales  se  denominan  frecuentemente 
"vigas-columna".  El  análisis  riguroso  de  es¬ 
tos  elementos  se  puede  efectuar  aplicando 
una  ecuación  diferencial  de  segundo  orden 
o  un  procedimiento  numérico  de  aproxima¬ 
ciones  sucesivas.  Sin  embargo,  el  análisis 
simplificado  indica  que  el  momento  máxi¬ 
mo  en  una  viga-columna  que  se  deforma  en 
curvatura  simple  puede  calcularse  aproxi¬ 
madamente  con  la  ecuación 


Mrrtáx  Mq  -I- 


-(p/f;) 


(13. i: 


donde  M,  y  a,  son  el  momento  y  la  defle¬ 
xión  máxima  de  primer  orden,  respectiva¬ 
mente,  P  es  la  carga  axial,  y  Pe  es  la  carga 
crítica  de  Euler.* 

En  el  caso  de  vigas-columna  que  se  de¬ 
forman  en  curvatura  simple,  y  que  tienen  mo- 


*  Para  un  tratamiento  del  problema  de  pandeo,  que  incluya  la 
definición  de  carga  crítica  de  Euler,  consúltese  algún  texto  es¬ 
pecializado,  por  ejemplo:  S.P.Timoshenko y  J.M.  Gere,  Theory 
of  f/ast/c  Stabiiity.  McGraw-HIII,  2a.  ed.,  1961,  Nueva  York. 


mentes  iguales  en  ambos  extremos,  la  ecua¬ 
ción  13.1  puede  aproximarse  por  la  ecuación 


1-(P/P,) 


(13.2) 


y  para  otros  casos,  por  la  ecuación 


M„ 


CmMo 

1-(P/Pc) 


(13.3) 


donde  es  un  factor  que  hace  equivalente 
el  diagrama  de  momentos  flexionantes  del 
elemento,  al  diagrama  de  un  elemento  con 
momentos  iguales  en  ambos  extremos.  La 
ecuación  1 3.3  puede  expresarse  en  la  forma 


Mmáx  ^ 


donde 


ó  = 


1-iplp,) 


(13.4) 


(13.5) 


El  término  S  de  la  ecuación  13.4  es  el 
factor  de  amplificación  de  momentos  men¬ 
cionado  en  la  sección  13.3.  Ahora  bien,  en  la 
sección  13.1  se  explicó  que  los  efectos  de  es¬ 
beltez  son  cualitativamente  diferentes  en 
marcos  sin  desplazamiento  lateral,  como  en  la 
figura  1 3.1 ,  y  en  marcos  con  este  desplazamien¬ 
to,  como  en  la  figura  13.3.  Análisis  teóricos 
más  elaborados  y  ensayes  en  marcos  de  con¬ 
creto  reforzado  confirman  este  diferente 
comportamiento  e  indican  la  conveniencia 
de  tratar  por  separado  ambos  tipos  de  marcos. 

fe  importante  tomar  en  cuenta  que  cuan¬ 
do  la  relación  de  esbeltez,  kiu/r,  definida  más 
adelante,  excede  de  100,  el  Reglamento  ACI 
no  permite  usar  este  método  simplificado  de 
amplificación  de  momentos,  y  requiere  efec¬ 
tuar  un  análisis  de  segundo  orden. 
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b)  Marcos  sin  desplazamiento  o  con 
desplazamiento  lateral 

Ya  que  los  factores  de  amplificación  de  mo¬ 
mentos  son  diferentes  para  ambos  casos,  se 
debe  determinar  en  primer  término  a  qué  ti¬ 
po  pertenece  el  marco  analizado.  En  algunas 
ocasiones,  esto  puede  hacerse  por  simple 
inspección  de  la  estructura;  si  tiene  diagona¬ 
les  de  contraventeo  robustas  o  muros  de  cor¬ 
tante  rígidos,  puede  suponerse  que  el  marco 
no  tendrá  desplazamientos  laterales  impor¬ 
tantes  que  obliguen  a  tomar  en  cuenta  los 
efectos  PA  y  se  trata  como  un  marco  sin 
desplazamiento  lateral. 

Cuando  no  sea  posible  hacerlo  por  sim¬ 
ple  inspección,  el  Reglamento  ACI  especifica 
dos  métodos  para  determinar  el  tipo  de  mar¬ 
co.  El  primero  consiste  en  hacer  un  análisis 
de  segundo  orden  y  considerar  que  el  marco 
no  tiene  desplazamientos  laterales  significa¬ 
tivos  si  los  momentos  flexionantes  produci¬ 
dos  por  los  efectos  de  segundo  orden  no 
exceden  en  más  de  5  por  ciento  a  los  mo¬ 
mentos  de  primer  orden.  Éste  es  un  método 
complicado,  ya  que  es  necesario  hacer  el 
análisis  de  segundo  orden. 

El  segundo  método  consiste  en  calcular 
un  parámetro  llamado  índice  de  estabilidad, 
Q  definido  por  la  ecuación'' 

Q  =  -7F  *’^-*’* 

donde 

SPy  =  suma  de  todas  las  cargas  verti¬ 
cales  por  arriba  del  entrepiso^ 
cuyas  columnas  se  revisan  por  es¬ 
beltez. 


^  S6  ha  respetado  la  notación  del  Reglamento  AGI  que  usa  la  le¬ 
tra  Q  para  el  índice  de  estabilidad.  Sin  embargo  no  debe  confun¬ 
dirse  con  el  parámetro  Q  que  se  usa  en  el  Reglamento  del  Distrito 
Federal  para  denotar  al  factor  de  comportamiento  sísmico. 

^  &  denomina  piso  al  nivel  en  que  se  tienen  vigas  y  losas,  y 
entrepiso,  al  espacio  entre  dos  pisos  consecutivos. 


Ao  =  deflexión  lateral  entre  el  piso  supe¬ 
rior  y  el  piso  inferior  del  entrepiso 
en  consideración,  producida  por 
los  momentos  de  primer  orden. 

\/^J  =  fuerza  cortante  horizontal  en  el  en¬ 
trepiso  considerado,  o  sea,  la  suma 
de  las  fuerzas  horizontales  que  ac¬ 
túan  en  todos  los  pisos  situados  por 
arriba  del  entrepiso. 

fc=  altura  del  entrepiso  medida  centro 
a  centro  de  los  pisos  superior  e  in¬ 
ferior. 

Si  el  índice  de  estabilidad  es  menor  que 
0.04  puede  considerarse  que  los  momentos 
debidos  al  efecto  PA  no  exceden  del  5  por 
ciento  de  los  momentos  de  primer  orden  y 
que  por  lo  tanto  los  desplazamientos  latera¬ 
les  no  son  significativos.  Para  una  mejor 
comprensión  de  los  términos  usados  en  el 
cálculo  del  índice  de  estabilidad,  se  reco¬ 
mienda  consultar  la  referencia  ya  menciona¬ 
da  de  Bazán  y  Meli,  o  algún  texto  de  análisis 
estructural  o  de  ingeniería  sísmica. 

c)  Longitud  efectiva  de  pandeo  y  relación 
de  esbeltez 

Estos  dos  conceptos  intervienen  en  el  cálcu¬ 
lo  de  la  carga  de  pandeo  estudiada  en  los 
cursos  de  Mecánica  de  Materiales  y  también 
en  los  métodos  del  Reglamento  ACI  y  de  las 
NTC  para  calcular  los  efectos  de  esbeltez  en 
elementos  de  concreto  reforzado.  &  repa¬ 
san  aquí  brevemente,  pero  también  se  reco¬ 
mienda  consultar  algún  texto  de  mecánica 
de  materiales.^ 

La  longitud  efectiva  de  pandeo,  kiu,  es 
igual  a  la  longitud  real  de  la  columna  cuan¬ 
do  ésta  tiene  sus  dos  extremos  articulados  y 
no  hay  posibilidad  de  desplazamiento  late¬ 
ral  relativo  entre  dichos  extremos.  Sin  em¬ 
bargo,  es  diferente  para  otras  condiciones  de 


^  Véase,  por  ejemplo,  Beer  y  Johnston,  Mecánica  de  Materiales, 
McGraw-Hill  Latinoamericana,  Bogotá,  1982,  pp  526-534. 


422  Efectos  de  esbeltez 


apoyo  y  cuando  hay  posibilidad  de  despla¬ 
zamiento  lateral  relativo. 

En  la  figura  13.13  se  muestran  las  longi¬ 
tudes  efectivas  de  pandeo  de  columnas  con 
condiciones  ideales  de  restricción  (perfecta¬ 
mente  articuladas  o  perfectamente  empotra¬ 
das).  En  estructuras  de  concreto  reforzado, 
las  columnas  se  encuentran  restringidas  par¬ 
cialmente  por  los  sistemas  de  piso,  sin  que 
existan  articulaciones  o  empotramientos  per¬ 
fectos.  El  grado  de  restricción  depende  de  la 
relación  entre  las  rigideces  de  las  columnas 
y  del  sistema  de  piso,  la  cual  puede  definir¬ 
se  en  la  siguiente  forma 


En  esta  ecuación,  /C  es  la  rigidez  EI/£; 
XKcoi  se  refiere  a  las  columnas  que  concu¬ 
rren  en  un  nudo  en  la  estructura;  X/Cp/50  se 
refiere  a  los  elementos  que  forman  el  siste¬ 
ma  de  piso  y  que  están  contenidos  en  el  pla¬ 
no  del  marco  estructural  que  se  analiza;  o 
sea,  que  no  se  incluyen  en  la  suma  las  rigi¬ 
deces  de  las  vigas  perpendiculares  al  marco. 

El  cálculo  de  la  longitud  efectiva  de 
pandeo  en  función  del  grado  de  restricción, 
%  puede  hacerse  utilizando  los  nomogra¬ 


mas  de  la  figura  13.14,  en  los  que  y 
son  los  valores  de  ^  en  los  extremos  A  y  B 
de  la  columna.  Para  valores  dados  de  y 
^B,  las  longitudes  efectivas  son  mayores  pa¬ 
ra  columnas  de  marcos  con  posibilidad  de 
desplazamiento  lateral.  Esto  refleja  el  hecho 
de  que  los  momentos  de  segundo  orden  son 
mayores  en  este  tipo  de  marcos,  como  ya  se 
ha  señalado  anteriormente.  La  longitud  efec¬ 
tiva  de  las  columnas  de  estos  marcos  tiende 
a  infinito  cuando  la  rigidez  del  sistema  de 
piso  tiende  acero,  o  sea,  cuando  las  colum¬ 
nas  están  articuladas.  En  este  caso  se  tiene 
una  columna  inestable.  En  cambio,  en  co¬ 
lumnas  sin  posibilidad  de  desplazamiento 
lateral,  la  longitud  efectiva,  k£u,  nunca  es 
mayor  que  la  longitud  real,  £u-  Los  nomogra¬ 
mas  de  la  figura  13.1 4  se  desarrollaron  para 
columnas  de  comportamiento  lineal,  pero 
pueden  utilizarse  en  forma  aproximada  para 
columnas  de  concreto  reforzado. 

La  esbeltez  de  una  columna  se  determi¬ 
na  en  forma  cuantitativa  con  el  parámetro 
llamado  relación  de  esbeltez,  que  es  el  co¬ 
ciente  de  la  longitud  efectiva  de  pandeo  en¬ 
tre  el  radio  de  giro  de  la  sección  transversal 
de  la  columna.  Por  lo  tanto,  se  define  como 
kiu/r.  El  radio  de  giro,  r,  puede  calcularse  en 
forma  precisa  como  V/M.  El  Reglamento  ACI 
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permite  calcularlo  en  forma  aproximada  co¬ 
mo  0.30  veces  el  lado  menor  para  columnas 
rectangulares,  o  0.25  veces  el  diámetro  para 
columnas  circulares.  La  relación  de  esbeltez 
se  usa  para  calcular  los  factores  de  amplifi¬ 
cación  de  momentos,  para  establecer  los  lí¬ 
mites  a  partir  de  los  cuales  es  necesario 
revisar  los  efectos  de  esbeltez  y  para  deter¬ 
minar  cuándo  pueden  usarse  los  métodos 
simplificados  y  cuándo  hay  que  usar  un  aná¬ 
lisis  de  segundo  orden. 

d)  Valores  de  El 

El  Reglamento  ACI  especifica  distintos  valo¬ 
res  del  término  El  para  hacer  el  análisis  de  la 
estructura  y  calcular  las  deflexiones  latera¬ 
les,  y  para  calcular  los  factores  de  amplifica¬ 
ción  de  momentos.  En  el  primer  caso  los 


valores  de  El  para  columnas  son  mayores 
que  en  el  segundo  caso.  Esta  diferencia  se 
justifica  en  términos  probabilistas  y  se  expli¬ 
ca  con  detalle  en  la  referencia  13.1  3.  Los  va¬ 
lores  de  El  especificados  son  los  siguientes: 

Para  fines  de  análisis  estructural  y  cálculo  de 
deflexiones. 

Módulo  de  elasticidad  E  igual  al  módulo  de 
elasticidad  del  concreto  Ec- 
Valores  del  momento  de  inercia  /, 

En  vigas:  0.35  Ig 
En  columnas:  0.70  Ig 
En  muros  no  agrietados:  0.70  Ig 
En  muros  agrietados:  0.35  Ig 
En  losas  y  placas  planas:  0.25  Ig 

En  todos  las  casos,  Ig  es  el  momento  de 
inercia  de  la  sección  gruesa.  Estos  valores  de 
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B  se  usan  también  para  calcular  las  rigide¬ 
ces  K  en  la  ecuación  13.7 

Para  fines  de  cálculo  de  los  factores  de 
amplificación  de  momentos,  para  columnas 
exclusivamente, 

El  =  (13.8) 

1  + 


la  columna,  siempre  positivo.  Si  se  cumple 
la  condición  expresada  por  la  ecuación 
13.1  0,  los  momentos  amplificados  no  exce¬ 
den  en  más  de  5  por  ciento  a  los  obtenidos 
en  un  análisis  de  primer  orden  [13.13]. 

Si  no  se  cumple  la  condición  anterior,  las 
columnas  del  marco  deberán  diseñarse  para 
la  carga  axial  Pu  obtenida  de  un  análisis  de 
primer  orden  y  un  momento  amplificado 


—  8p¡M2 


(13.11) 


1  +  Pd 


(13.9) 


Bn  estas  ecuaciones,  Ise  es  el  momento  de 
inercia  del  acero  de  refuerzo  con  respecto  al 
eje  centroidal  de  la  columna,  y  es  un  factor 
que  toma  en  cuenta  el  efecto  de  las  deforma¬ 
ciones  diferidas;  para  marcos  sin  desplaza¬ 
miento  lateral,  se  define  como  la  relación 
entre  la  carga  última  axial  máxima  permanen¬ 
te  y  la  carga  última  axial  máxima  asociada  a  la 
misma  combinación  de  cargas;  para  marcos 
con  desplazamiento  lateral,  se  define  como  la 
relación  entre  la  fuerza  cortante  última  de  en¬ 
trepiso  máxima  permanente  y  la  fuerza  cortante 
última  de  entrepiso  máxima;  cuando  las  fuer¬ 
zas  cortantes  de  entrepiso  son  producidas  por 
sismo,  /3c/ vale  cero,  ya  que  no  hay  fuerzas  ho¬ 
rizontales  permanentes. 

e)  Marcos  sin  desplazamiento  lateral 

En  este  tipo  de  marcos  se  puede  obviar  la  re¬ 
visión  por  efectos  de  esbeltez  si  se  cumple  la 
condición: 


ki., 


[34-12(M,/íV/2)]<40  (13.10) 


donde  M-[  es  el  menor  de  los  momentos  fle- 
xionantes  en  los  extremos  de  la  columna, 
positivo  si  la  columna  se  flexiona  en  curva¬ 
tura  simple  y  negativo  si  se  flexiona  en  do¬ 
ble  curvatura;  y  M2  es  el  mayor  de  los 
momentos  flexionantes  en  los  extremos  de 


donde 


¿05  = 


- >1.0 

Pu  (13.12) 


0.75  P, 


El  término  Pe  es  la  carga  crítica  de  Euler 
que  se  calcula  con  la  ecuación 


P.= 


tt^EI 


(13.13) 


El  valor  de  B  en  esta  ecuación  se  debe 
calcular  con  las  ecuaciones  13.8  o  13.9. 

Pata  miembros  sin  cargas  transversales 
entre  sus  extremos,  el  término  se  calcula 
con  la  ecuación 

=  0.6  +  0.4 >  0.4  (13.14) 

M2 

De  acuerdo  con  las  definiciones  dadas 
para  M^  y  iV/2,  el  cociente  A//1/M2  resulta  positi¬ 
vo  si  la  columna  se  flexiona  en  curvatura  simple 
y  negativo  si  se  flexiona  en  curvatura  doble.  La 
amplificación  es  mayor  entonces  en  el  primer  ca¬ 
so,  lo  que  coincide  con  lo  explicado  en  relación 
con  las  figuras  13.6  y  13.7.  Cuando  hay  car¬ 
gas  transversales  entre  los  extremos  de  las  co¬ 
lumnas,  Cm  debe  tomarse  igual  a  1 .0. 

f)  Marcos  con  desplazamiento  lateral 

El  Reglamento  ACI  318-02  permite  despre¬ 
ciar  los  efectos  de  esbeltez  en  estos  marcos 
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si  la  relación  de  esbeltez  ki^/r  es  menor  que 
22.  Si  no  se  cumple  esta  condición,  los  mo¬ 
mentos  flexionantes  en  los  extremos  de  las 
columnas  se  deben  calcular  con  las  siguien¬ 
tes  expresiones: 

M:=M^ns  +  8sMu  (13.15) 

M2  =  M2ns  +  8sM2s  (13.16) 

En  la  ecuación  13.15,  M]ns  es  el  mo¬ 
mento  en  el  extremo  en  que  actúa  Mi  debido 
a  las  cargas  que  no  producen  desplazamiento 
lateral  significativo,  calculado  con  un  análisis 
de  primer  orden.  El  término  5s  es  el  factor  de 
amplificación  para  marcos  con  desplazamien¬ 
to  lateral.  Y  M-[s  es  el  momento  en  el  extremo 
en  que  actúa  Mi  debido  a  las  cargas  que  pro¬ 
ducen  desplazamiento  lateral  significativo, 
calculado  con  un  análisis  de  primer  orden.  En 
la  ecuación  1 3.1  6  se  aplican  las  mismas  defi¬ 
niciones  para  el  extremo  en  que  actúa  M2.  & 
puede  ver  que  sólo  se  amplifican  los  momen¬ 
tos  causados  por  las  cargas  que  producen 
desplazamiento  lateral  significativo,  porque 
estos  momentos  no  actúan  en  las  mismas  sec¬ 
ciones  que  aquellos  debidos  a  cargas  que  no 
lo  producen,  según  se  explicó  en  la  sección 
13.1. 

El  factor  de  amplificación  8^  se  calcula 
con  la  siguiente  ecuación: 

<3,  =  — á1  (13.17) 

1-Q 

El  término  Q  es  el  índice  de  estabilidad 
definido  en  la  ecuación  13.6.  La  ecuación 
13.1  7  es  válida  siempre  que  S5  no  exceda  de 
1.5.  Si  se  excede  este  valor,  debe  hacerse  un 
análisis  de  segundo  orden,  o  bien,  calcular 
8;  con  la  ecuación  que  se  presenta  a  conti¬ 
nuación: 


0.75 


XPu  ha  sido  definido  en  la  ecuación  13.6 
y  2Pc  es  la  suma  de  las  cargas  críticas  de  Eu- 
ler  de  todas  las  columnas  del  entrepiso  en 
consideración. 

En  las  ecuaciones  1 3.1  5  y  1 3.1  6  se  supo¬ 
ne  que  los  momentos  máximos  se  presentan 
en  los  extremos  de  las  columnas,  como  se 
muestra  esquemáticamenteen  las  figuras  13.2 
y  13.3.  Esto  ocurre  en  la  mayoría  de  los  casos. 
Pero  en  columnas  muy  esbeltas,  el  momento 
máximo  puede  presentarse  entre  los  extre¬ 
mos.  Pata  tomar  en  cuenta  esta  posibilidad,  el 
Reglamento  ACI  especifica  que  si 

35 

''  I  Pu  (13.19) 

que  corresponde  a  columnas  muy  esbeltas,  el 
momento  amplificado  se  calcule  con  la 
ecuación  13.11,  pero  calculando  Mi  y  M2 
con  las  ecuaciones  13.15  y  13.16. 

13.4.2  Método  de  las  NTC-04  del 

Reglamento  del  Distrito  Federal 

El  método  es  semejante  al  del  Reglamento  ACI. 
A  continuación  se  mencionan  las  diferencias 
más  importantes. 

Pata  determinar  si  un  marco  tiene  despla¬ 
zamientos  laterales  significativos,  las  NTC  pre¬ 
sentan  dos  métodos.  El  primero  indica  que  si 
la  columna  analizada  forma  parte  de  un  entre¬ 
piso  donde  la  rigidez  lateral  de  contravientos, 
muros  u  otros  elementos  que  den  restricción 
lateral  no  es  menor  que  el  85  por  ciento  de  la 
rigidez  total  de  entrepiso,  pueden  despreciarse 
los  desplazamientos  laterales.  En  este  caso  de¬ 
be  revisarse  la  rigidez  de  cada  diafragma  hori¬ 
zontal  a  los  que  llega  la  columna.  El  segundo 
método  especifica  que  también  pueden  des¬ 
preciarse  los  desplazamientos  laterales  si  se 
cumple  la  siguiente  condición: 

—<0.08  — 
h  W, 


(13.18) 


(13.20) 
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donde 

Q  =  factor  de  comportamiento  sísmico 
que  depende  del  tipo  de  estructura, 
y  puede  tener  los  valores  1 , 2,  3  o  4; 
es  diferente  al  parámetro  denominado 
también  con  la  letra  Q  que  aparece 
en  el  Reglamento  del  ACI  y  en  la  ecua¬ 
ción  13.6  de  este  capítulo; 

V  =  fuerza  cortante  de  entrepiso; 

A  =  desplazamiento  de  entrepiso  produ¬ 
cido  por  y 

Vy  =  suma  de  las  cargas  de  diseño  acumu¬ 
ladas  desde  el  extremo  superior  del 
edificio  hasta  el  entrepiso  considera¬ 
do,  equivalente  a  SPu  en  la  ecuación 
13.6; 

h  =  altura  de  entrepiso,  entre  ejes,  equi¬ 
valente  a  4  en  la  ecuación  13.6. 

&  puede  ver  que  las  ecuaciones  1 3.6  del 
Reglamento  ACI  y  13.20  de  las  NTC  son  equi¬ 
valentes  para  un  factor  de  comportamiento 
sísmico  de  2,  que  corresponde  a  un  valor  in¬ 
termedio  entre  el  mínimo  y  el  máximo  de  las 
NTC. 

El  cálculo  de  los  valores  de  El  también  tie¬ 
ne  algunas  diferencias  con  respecto  al  Regla¬ 
mento  del  ACI.  El  módulo  de  elasticidad,  E, 
se  considera  igual  al  del  concreto  simple,  pe¬ 
ro  el  momento  de  inercia,  I,  se  considera  igual 
a  0.5/g  para  vigas  y  muros  agrietados,  e  igual  a 
Ig  para  columnas  y  muros  no  agrietados,  don¬ 
de  Ig  es  el  momento  de  inercia  de  la  sección 
gruesa.  En  vigas  T,  debe  tomarse  en  cuenta  el 
ancho  efectivo  del  patín.  Cabe  aclarar  que  es¬ 
tos  valores  de  El  se  aplican  para  todos  los  fi¬ 
nes  de  análisis  estructural  y  no  sólo  para 
efectos  de  esbeltez.  En  las  NTC,  el  valor  de  El 
que  aparece  en  la  ecuación  para  calcular  la 
carga  crítica  de  Euler  se  calcula  únicamente 
con  una  ecuación  equivalente  a  la  13.9  (el 
término  fid  se  sustituye  por  u). 

Otra  diferencia  significativa  es  que  en  las 
NTC  siempre  es  necesario  revisar  los  efectos 
de  esbeltez  en  marcos  con  desplazamiento  la¬ 


teral  significativo,  a  diferencia  del  Reglamen¬ 
to  ACI  que  no  obliga  a  ello  cuando  se  cumple 
la  condición  de  que  la  relación  de  esbeltez, 
k£u/r,  sea  menor  que  22.  Las  NTC,  al  igual  que 
el  Reglamento  ACI,  también  requieren  que  se 
haga  un  análisis  de  segundo  orden  cuando  la 
relación  entre  la  longitud  efectiva  de  pandeo 
y  el  radio  de  giro  exceda  de  100. 

13.5  Ejemplos 

13.5. 1  Método  del  Reglamento  AC\  3  18-02 

En  el  ejemplo  13.1  se  ilustra  la  aplicación 
del  método  descrito  en  la  sección  13.4.1  a 
la  obtención  de  los  momentos  de  diseño  de 
una  columna  interior  de  la  planta  baja  de 
una  estructura.  Se  ha  supuesto  que  la  estruc¬ 
tura  está  sujeta  a  carga  por  gravedad  y  sismo 
simultáneamente,  y  que  los  resultados  del 
análisis  estructural  (no  incluido  en  el  ejem¬ 
plo)  indican  que  la  columna  en  cuestión  tie¬ 
ne  una  carga  axial  de  150  ton,  y  momentos 
flexionantes  de  50  ton-m  y  70  ton-m  en  sus 
extremos  superior  e  inferior,  respectivamen¬ 
te;  en  el  ejemplo  se  indica  la  parte  que  co¬ 
rresponde  a  la  carga  por  gravedad  y  la  parte 
que  corresponde  a  sismo.  También  se  ha  su¬ 
puesto  que  la  estructura  no  está  contraven¬ 
teada  lateralmente  y  que,  por  lo  tanto, 
puede  sufrir  desplazamientos  laterales.  Esto 
se  pudo  haber  verificado  con  la  ecuación 
13.6,  pero  el  cálculo  de  los  parámetros  ne¬ 
cesarios  cae  fuera  del  alcance  de  este  texto. 

El  primer  paso  en  la  solución  del  problema 
es  la  determinación  de  las  rigideces  relativas  del 
sistemada  piso  y  de  la  columna. 

La  rigidez  del  sistema  de  piso  depende 
de  varios  factores,  los  más  importantes  de 
los  cuales  son  las  dimensiones  y  la  geome¬ 
tría  de  la  viga  y  de  la  losa,  el  estado  de  agrie¬ 
tamiento  de  estos  elementos,  sus  porcentajes 
de  refuerzo  y  las  características  del  concre¬ 
to.  Es  difícil  tomar  en  cuenta  el  efecto  de  to¬ 
das  estas  variables,  por  lo  que  suele  recurrirse 
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a  diversas  hipótesis  simplificadoras.  Un  proble¬ 
ma  especialmente  complejo  es  el  de  definir  la 
contribución  de  la  losa  a  la  rigidez  del  sistema 
de  piso,  en  sistemas  de  losa  y  vigas. 

Algunos  estudios  con  computadora  de 
estructuras  idealizadas,  constituidas  por  co¬ 
lumnas  y  vigas  rectangulares,  indican  que  es 
conveniente  considerar  el  momento  de  iner¬ 
cia  de  la  sección  agrietada  y  transformada 
[13.9,  13.1  Oj.  Sin  embargo,  no  se  han  hecho 
estudios  para  determinar  el  ancho  efectivo 
del  patín,  cuando  existe  una  losa  colada  mo¬ 
nolíticamente  con  la  viga. 

En  el  ejemplo  se  calculó  el  momento  de 
inercia  del  sistema  de  piso,  como  el  de  una 
sección  T  homogénea,  con  un  ancho  efectivo 
del  patín,  a  cada  lado  del  paño  del  alma,  igual 
al  menor  de  los  dos  valores  siguientes:  cuatro 
veces  el  espesor  de  la  losa,  o  el  peralte  total 
de  la  viga  menos  el  espesor  de  la  losa.  Este 
criterio  es  semejante  al  que  se  recomienda  pa¬ 
ra  calcular  las  rigideces  de  sistemas  de  piso 
para  fines  de  determinación  de  momentos  de¬ 
bidos  a  cargas  verticales.  El  método  tiene  la 
ventaja  de  que  no  es  necesario  conocer  pre¬ 
viamente  el  porcentaje  de  refuerzo  de  la  viga, 
ni  determinar  cuáles  zonas  de  la  viga  se  en¬ 
cuentran  agrietadas  y  cuáles  no. 

Para  calcular  la  rigidez  de  la  columna 
pueden  usarse  las  ecuaciones  13.8  o  13.9,  o 
puede  calcularse  el  momento  de  inercia  de 
la  sección  gruesa.  De  los  estudios  con  com¬ 
putadora  mencionados  anteriormente,  se 
deduce  que  se  obtienen  mejores  resultados 
cuando  se  usa  la  ecuación  13.8.  Sin  embar¬ 
go,  el  uso  de  esta  ecuación  presupone  el  co¬ 
nocimiento  de  la  cantidad  de  acero  que  se 
va  a  emplear  y  del  recubrimiento  correspon¬ 
diente,  datos  que  no  se  conocen  hasta  des¬ 
pués  de  varios  tanteos.  En  el  ejemplo  se  usó 
el  momento  de  inercia  de  la  sección  gruesa 
de  la  columna.  Siguiendo  las  recomendacio¬ 
nes  del  Reglamento  AGI  318-02,  se  usaron  la 
altura  libre  de  la  columna  y  el  claro  centro  a 
centro  de  las  vigas  para  determinar  los  valo¬ 
res  de  las  rigideces  relativas. 


Después  se  calcularon  los  factores  ^ 
que  indican  la  relación  entre  las  rigideces  de 
las  columnas  y  del  sistema  de  piso  con  la 
ecuación  13.7.  Aunque  en  el  ejemplo  sólo  se 
analiza  una  columna,  es  necesario  determi¬ 
nar  el  valor  de  iP'para  todas  las  columnas  del 
entrepiso,  ya  que  de  él  dependen  la  longitud 
efectiva  de  pandeo  y  la  carga  crítica,  y  al 
aplicar  la  ecuación  13.1  8  se  necesita  cono¬ 
cer  la  carga  crítica  de  todas  las  columnas. 

Los  términos  tP'se  calcularon  en  ambos 
extremos  de  las  columnas.  En  el  extremo  su¬ 
perior,  el  término  XKcoi  incluye  las  rigideces 
relativas  de  las  columnas  en  cuestión  (co¬ 
lumna  A-9)  y  de  las  columnas  del  piso  supe¬ 
rior  (columna  B-C),  ya  que  estas  dos 
columnas  concurren  en  el  nudo.  El  término 
X/Cv,gas  incluye  dos  vigas  iguales  que  tam¬ 
bién  concurren  en  el  nudo,  excepto  para  los 
ejes  a  y  e  en  que  sólo  concurre  una  viga.  El 
extremo  inferior  de  la  columna  está  empo¬ 
trado,  por  lo  que  puede  considerarse  que  en 
dicho  extremo  existen  vigas  de  rigidez  infi¬ 
nita  en  comparación  con  la  rigidez  de  la  co¬ 
lumna.  Por  lo  tanto,  el  valor  de  IP'  es  nulo. 
Conocidos  los  valores  de  %  se  determina¬ 
ron  en  el  nomograma  de  la  figura  13.14  los 
valores  del  factor,  k,  los  cuales,  multiplica¬ 
dos  por  las  longitudes  reales  de  las  colum¬ 
nas,  dan  las  longitudes  efectivas  de  pandeo. 

Obsérvese  que  para  cada  columna  se 
determinaron  dos  longitudes  efectivas  de 
pandeo,  una  para  la  condición  en  que  no 
hay  posibilidad  de  desplazamiento  lateral  y 
otra  para  la  condición  en  que  sí  la  hay.  Esto 
se  hizo  así,  por  si  hubiese  sido  necesario 
usar  las  ecuaciones  13.1 1  y  13.12,  lo  cual 
no  fue  el  caso  ya  que  no  se  estuvo  en  el  su¬ 
puesto  de  la  ecuación  13.1  9. 

Conocidas  las  longitudes  efectivas  de 
pandeo,  se  verificó  si  era  necesario  considerar 
el  efecto  de  esbeltez  y  en  caso  afirmativo,  si 
era  posible  usar  este  método  o  si  se  requería 
un  análisis  de  segundo  orden.  &  encontró 
que  el  valor  de  klu/f  quedó  comprendido  en¬ 
tre  22  y  100.  Por  lo  tanto,  sí  es  necesario  con- 
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siderar  el  efecto  de  esbeltez,  pero  no  lo  es 
efectuar  un  análisis  de  segundo  orden. 

Después  se  calculó  el  factor  de  amplifi¬ 
cación,  5  con  la  ecuación  13.8.  La  suma  de 
las  cargas  Pu  se  hizo  para  toda  la  planta  de 
la  estructura  con  las  cargas  mostradas  en  la 
sección  de  acciones  internas  del  ejemplo. 

Pata  calcular  El  se  utilizó  la  ecuación 
13.9.  Aunque  se  obtienen  mejores  resultados 
con  la  ecuación  13.8,  el  empleo  de  esta  últi¬ 
ma  requiere  conocer  previamente  la  cantidad 
de  acero  y  el  recubrimiento,  según  se  ha  men¬ 
cionado  anteriormente.  El  módulo  de  elastici¬ 
dad  del  concreto  se  obtuvo  con  la  ecuación 
del  Reglamento  AGI  para  concreto  de  peso 
normal.  El  valor  del  término  Pdr  suele  ser  muy 
pequeño  cuando  la  estructura  está  sujeta  a  la 
acción  de  sismos  o  vientos  fuertes,  como  en 
este  ejemplo,  ya  que  las  cargas  laterales  per¬ 
manentes  son  muy  pequeñas  en  comparación 
con  las  cargas  laterales  totales.  Es  posible,  en 
estos  casos,  considerar  que  jScyes  igual  a  cero, 
como  se  hizo  en  este  ejemplo.  &  calcularon  las 
cargas  críticas  de  pandeo  de  todas  las  colum¬ 
nas  para  sustituir  su  sumatoria  en  la  ecuación 
13.18.  El  factor  de  amplificación  5  resultó 
de  1.1  4,  y  el  momento  máximo  amplificado,  de 
79.1  ton-m.  Si  se  compara  este  momento  con  el 
de  70  ton-m  que  actúa  en  el  extremo  A  de  la 
columna,  se  ve  que  el  incremento  por  efecto  de 
esbeltez  es  de  13  por  ciento. 

El  refuerzo  de  la  columna  debe  calcularse, 
pues,  para  que  resista  una  carga  axial  de  1 50 
ton  y  un  momento  flexionante  de  79.1  ton-m. 
&i  el  capítulo  15  se  ilustran  los  problemas  gene¬ 
rales  del  dimensionamientode  elementos  suje¬ 
tos  a  combinaciones  de  carga  axial  y  momento. 

Bi  este  ejemplo  se  ha  calculado  el  efecto 
de  esbeltez  para  una  columna  y  en  una  sola  di¬ 
rección.  Pata  la  estructura  completa  deben  revi¬ 
sarse  todas  las  columnas  en  las  dos  direcciones. 

13.5.2  Método  de  las  NTC-04 

Bi  el  ejemplo  13.2  se  han  calculado  los  efec¬ 
tos  de  esbeltez  para  una  columna  semejante  a 


la  del  ejemplo  anterior,  usando  las  NIC.  Bi 
este  caso  se  ha  supuesto  que  la  columna  no 
tiene  posibilidad  de  desplazamiento  lateral  y 
como  se  muestra  en  los  datos,  que  se  flexiona 
en  curvatura  simple,  ya  que  los  momentos  en 
los  extremos  son  de  signos  contrarios.  &  han 
supuesto  los  valores  de  los  términos  'í'que  mi¬ 
den  el  grado  de  restricción  de  los  extremos  de 
las  columnas  por  el  sistema  de  piso;  son  valo¬ 
res  semejantes  a  los  del  ejemplo  anterior. 

La  longitud  efectiva  de  pandeo  se  ha 
determinado  ahora  con  la  figura  1 3.1  4a,  que 
corresponde  a  columnas  sin  desplazamiento 
lateral  en  sus  extremos.  La  relación  de  esbel¬ 
tez  ktij/r  resulta  menor  que  100,  por  lo  que 
puede  usarse  el  método  simplificado  de  am¬ 
plificación  de  momentos;  si  no  hubiese  sido 
el  caso,  se  tendría  que  hacer  un  análisis  de 
segundo  orden.  Sin  embargo,  dicha  relación 
es  mayor  que  el  término  34- 1 2{M-\/M2),  por 
lo  que  se  deben  revisar  los  efectos  de  esbel¬ 
tez.  Obsérvese  que  como  la  columna  se  flexio¬ 
na  en  curvatura  simple,  la  relación  M1/M2  se 
considera  positiva. 

Después  se  ha  calculado  el  factor  de 
amplificación  como  se  le  denomina  en 
las  NIC  al  factor  8r,s  del  Reglamento  AGI, 
ecuaciones  13.1 1  y  13.1 2.  Nótese  que  se  ha 
usado  la  ecuación  que  corresponde  a  miem¬ 
bros  sin  desplazamiento  lateral  y  que  nueva¬ 
mente  la  relación  M1/M2  es  positiva.  Para 
calcular  la  carga  crítica  de  Euler  se  usó  el 
módulo  de  elasticidad  correspondiente  a 
concreto  clase  2.  Se  supuso  un  valor  del  pa¬ 
rámetro  u  de  0.5.  Este  parámetro  es  equiva¬ 
lente  al  p  del  Reglamento  AGI  y  mide  el 
efecto  de  las  cargas  permanentes  en  compa¬ 
ración  con  las  cargas  totales. 

Gon  las  suposiciones  anteriores  se  ob¬ 
tuvo  un  factor  de  amplificación  de  1.27,  o 
sea,  que  fos  momentos  se  amplifican  en  27 
por  ciento  por  efectos  de  esbeltez.  Por  lo  tan¬ 
to,  la  columna  debe  diseñarse  para  un  mo¬ 
mento  máximo  de  12.7  ton-m  en  vez  del 
momento  de  10  ton-m  obtenido  en  el  análi¬ 
sis  de  primer  orden. 
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13.1 


13.2 


Ejercicios 


Determinar  ei  efecto  de  esbeitez  en  ia  coium- 
na  dei  ejempio  13.1,  suponiendo  que  ei  mar¬ 
co  está  contraventeado. 

Caicuiar  ei  efecto  de  esbeitez  en  ia  coiumna 
iocaiizada  en  ia  intersección  de  ios  ejes  b-0 


dei  ejempio  13.1.  Anaiice  el  efecto  en  ia  di¬ 
rección  0-y  en  ei  tramo  inferior,  suponiendo 
que  ias  dimensiones  de  ias  coiumnas  y  ias  vi¬ 
gas,  sean  las  mismas  que  en  ei  ejempio  13.1. 
El  marco  no  está  contraventeado  en  la  direc¬ 
ción  0-y. 


CAPÍTULO  14 

Dimensionamiento 
de  vigas 


14.1  El  dimensionamiento  de  elementos  de 
concreto  reforzado.  /14.2  Recomendacio¬ 
nes  generales  para  el  dimensionamiento  de 
vigas.  114.3  Dimensionamiento  de  seccio¬ 
nes  sujetas  a  flexión.  114.4  Dimensiona¬ 
miento  de  vigas. 


14.1  El  dimensionamiento  de 
eiementos  de  concreto  reforzado 

14.1.1  Introducción 

Uno  de  los  aspectos  fundamentales  del  dise¬ 
ño  de  una  estructura  es  el  dimensionamien¬ 
to  de  los  diversos  elementos  que  la  integran. 
En  la  sección  1.6  se  definió  el  dimensiona¬ 
miento  de  piezas  de  concreto  reforzado  co¬ 
mo  la  determinación  de  sus  propiedades 
geométricas  y  de  la  cantidad  y  posición  del 
acero  de  refuerzo.  Estas  características  de¬ 
ben  escogerse  de  manera  que  se  satisfagan 
ciertos  requisitos  preestablecidos  de  seguri¬ 
dad  y  de  comportamiento  bajo  condiciones 
de  servicio.  Como  en  cualquier  problema  de 
ingeniería,  el  costo  influye  de  manera  im¬ 
portante  en  la  solución  que  por  fin  se  adop¬ 
te.  Por  último,  debe  procurarse  que  la 
estructura  sea  estéticamente  aceptable. 

El  procedimiento  de  dimensionamiento 
aplicado  en  los  ejemplos  que  se  presentan 
en  los  siguientes  capítulos  es  el  llamado 
plástico  o  de  resistencia,  que  fue  descrito  en 


la  sección  1.6,  citada.  Según  este  procedi¬ 
miento,  los  elementos  deben  dimensionarse 
para  que  tengan  determinada  resistencia.  En 
los  capítulos  anteriores  se  han  presentado 
métodos  para  cuantificar  la  resistencia  de 
elementos  de  características  conocidas.  El 
problema  de  dimensionamiento  es  evidente¬ 
mente  el  inverso,  ya  que  consiste  en  deter¬ 
minar  las  características  de  una  sección  para 
que  cumpla  ciertos  requisitos  de  resistencia 
y  comportamiento. 

&  ha  insistido  en  que  el  requisito  funda¬ 
mental  de  un  elemento  estructural  es  el  de  con¬ 
tar  con  una  resistencia  suficiente.  Es  natural, 
entonces,  que  la  primera  consideración  que  se 
intente  satisfacer  al  proponer  determinadas  di¬ 
mensiones  sea  ésta.  Así,  se  procura  primero  lo¬ 
grar  secciones  de  resistencia  suficiente  y 
después  se  comprueba  la  forma  en  que  se 
cumplen  los  requisitos  de  comportamiento  ba¬ 
jo  condiciones  de  servicio  y  los  de  economía. 
En  otras  palabras,  después  de  definidas  las 
características  geométricas  de  la  sección  de 
manera  que  tenga  suficiente  resistencia,  se  re¬ 
visan,  por  ejemplo,  las  deformaciones  y  los 
agrietamientos  para  comprobar  si  están  dentro 
de  límites  tolerables.  Por  último,  una  vez  esta¬ 
blecidas  varias  alternativas  estructurales  acep¬ 
tables,  se  hacen  comparaciones  de  costos  para 
escoger  la  más  apropiada. 

En  este  capítulo  y  los  siguientes  se  ilustra 
la  técnica  del  dimensionamiento  por  medio 
de  una  serie  de  ejemplos  sencillos  que  muestran 
los  problemas  de  dimensionamiento  más  usua¬ 
les.  No  se  intenta  abarcar  todas  las  formas  es¬ 
tructurales  comunes  en  concreto  reforzado,  ni 
se  han  hecho  intervenir  consideraciones  eco¬ 
nómicas,  salvo  de  manera  rudimentaria.  La  in¬ 
tención  principal  es  presentar  soluciones 
razonables  que  hagan  comprender  el  proceso 
que  sigue  el  proyectista  al  dimensionar  estruc¬ 
turas  de  concreto  reforzado.  Los  ejemplos  pro¬ 
puestos  de  ninguna  manera  deben  tomarse 
como  modelos  rígidos  de  secuelas  de  cálculo, 
debiéndose  considerar  más  bien  como  guías 
que  dan  orientación  de  carácter  muy  general. 
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&i  el  diseño  práctico  de  elementos  de 
concreto  reforzado  es  usual  seguir  las  reco¬ 
mendaciones  de  algún  reglamento  de  cons¬ 
trucciones.  Algunos  de  los  más  comúnmente 
usados  en  México  son  las  Normas  Técnicas 
Complementarias  para  Estructuras  de  Concre¬ 
to  (NTC-04)del  Reglamento  del  Distrito  Fede¬ 
ral  [14.1],  el  Reglamento  del  American 
Concrete  Institute  (ACI  318-02)  [14.2]  y  el  de 
la  Comisión  Federal  de  Electricidad  [14.4], 
Otro  reglamento  importante  es  el  Eurocódigo 
2  "Proyecto  de  Estructuras  de  Hormigón".  Los 
eurocódigos serán  los  códigos  de  cálculo  y  di¬ 
seño  de  estructuras  para  todo  el  ámbito  euro¬ 
peo  [14.3].  Algunos  de  los  ejemplos  de 
dimensionamiento  de  este  texto  se  basan  en 
las  indicaciones  de  las  NTC-04,  mientras  que 
en  otros  se  siguen  las  del  Reglamento  ACI 
318-02. 

En  general,  no  se  han  incluido  métodos 
de  análisis  estructural. 

14. 1.2  Observaciones  generales  sobre 
dimensionamiento 

Dada  la  cantidad  de  variables  que  intervie¬ 
nen,  no  es  posible  establecer  un  conjunto  de 
reglas  rígidas  para  dimensionar.  Sin  embargo, 
existen  unos  cuantos  principios  generales  que 
conviene  respetar. 

Fundamentalmente,  debe  buscarse  la  sen¬ 
cillez  constructiva  y  la  uniformidad,  y  deben 
evitarse  las  discontinuidades  tanto  en  las  di¬ 
mensiones  del  concreto  como  en  la  distribu¬ 
ción  del  refuerzo.  Los  cambios  bruscos  de 
sección  no  suelen  ser  convenientes.  El  refuer¬ 
zo  debe  detallarse  considerando  la  posibili¬ 
dad  de  condiciones  de  carga  no  previstas 
específicamente  en  el  cálculo  y  los  efectos  de 
las  redistribuciones  de  momentos. 

Dentro  de  las  limitaciones  que  imponen 
los  requisitos  de  resistencia  y  de  condicio¬ 
nes  de  servicio,  el  proyectista  busca  obtener 
soluciones  económicas  en  cuanto  a  consu¬ 
mo  de  materiales.  Pero  no  debe  olvidarse 
que  en  el  costo  total  de  una  estructura  influ¬ 


yen  otros  factores,  tales  como  las  cimbras  y 
obras  falsas,  la  mano  de  obra,  la  duración  de 
la  construcción  y  el  procedimiento  cons¬ 
tructivo  adoptado,  además  de  la  interacción 
con  los  otros  subsistemas  de  la  obra  (instala¬ 
ciones  eléctricas,  sanitarias,  etcétera).  A  veces 
el  proyectista  se  obceca  con  la  idea  de  lo¬ 
grar  un  pequeño  ahorro  de  acero  o  de  con¬ 
creto  y  cae  en  soluciones  rebuscadas  de 
difícil  ejecución,  con  el  consiguiente  au¬ 
mento  de  costo.  Es  natural  esta  tendencia,  ya 
que  las  economías  logradas  reduciendo  ma¬ 
teriales  son  evidentes  y  fáciles  de  cuantifi- 
car.  Sin  embargo,  un  análisis  completo  y 
cuidadoso  de  los  costos  totales  de  construc¬ 
ción  lleva  con  frecuencia  a  la  conclusión  de 
que  la  sencillez  constructiva  disminuye  di¬ 
chos  costos  totales,  aun  cuando  el  logro  de  la 
sencillez  implique  mayor  consumo  de  mate¬ 
riales.  La  sencillez  constructiva  conduce  a 
tiempos  de  ejecución  menores  y  costos  de 
mano  de  obra  inferiores. 

Para  lograr  sencillez  y  rapidez  construc¬ 
tiva,  es  conveniente  estandarizar  secciones 
en  el  mayor  grado  posible,  no  solamente  en 
las  estructuras  prefabricadas,  donde  esto  es 
obvio,  sino  también  en  las  estructuras  co¬ 
ladas  en  el  lugar.  La  estandarización  de  sec¬ 
ciones  trae  consigo  la  simplificación  de  la 
mano  de  obra  y  la  posibilidad  de  lograr  una 
planeación  eficiente  del  uso  de  cimbras.  Co¬ 
mo  es  natural,  conviene  también  que  los 
elementos  estructurales  tengan  formas  geo¬ 
métricas  sencillas. 

También  es  aconsejable  la  estandariza¬ 
ción  de  los  detalles  de  refuerzo,  de  manera 
que  pueda  reducirse  a  un  mínimo  el  núme¬ 
ro  de  barras  de  características  distintas.  La 
estandarización  del  refuerzo  facilita  las  la¬ 
bores  de  habilitado  y  de  colocación,  al  mis¬ 
mo  tiempo  que  simplifica  la  supervisión  y  el 
control  de  costos. 

Una  de  las  decisiones  más  importantes 
con  que  se  debe  enfrentar  el  proyectista  es  la 
elección  de  la  combinación  de  calidades  de 
acero  y  concreto  más  conveniente.  La  tendeo- 
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cia  actual  es  usar  aceros  y  concretos  de  resis¬ 
tencias  cada  vez  mayores,  lo  que  permite  dise¬ 
ñar  elementos  ligeros  y  esbeltos.  Sin  embargo, 
puede  resultar  más  económico  trabajar  con 
calidades  inferiores  cuando  la  esbeltez  y  la  li¬ 
gereza  no  son  factores  importantes,  como  su¬ 
cede  muchas  veces. 

Una  observación  semejante  puede  hacer¬ 
se  también  en  lo  que  se  refiere  al  porcentaje 
de  acero  conveniente.  Se  tiende  a  porcentajes 
altos  cuando  es  importante  disminuir  pesos  y 
lograr  elementos  esbeltos,  y  a  porcentajes  ba¬ 
jos  en  caso  contrario.  En  las  condiciones  de 
costo  que  rigen  en  nuestro  medio  actualmen¬ 
te,  suelen  resultar  más  económicos  los  porcen¬ 
tajes  bajos. 

Al  detallar  el  refuerzo  debe  buscarse 
siempre  que  los  elementos  resulten  de  com¬ 
portamiento  dúctil. 

14.1.3  Detallado  del  refuerzo 

Una  de  las  ventajas  del  concreto  reforzado 
como  material  estructural  radica  en  la  facili¬ 
dad  con  que  puede  variarse  la  resistencia  de 


los  elementos  a  lo  largo  de  sus  ejes  longitu¬ 
dinales,  con  el  fin  de  ajustar  dicha  resisten¬ 
cia  a  la  magnitud  de  las  acciones  internas. 
Por  ejemplo,  en  una  viga  libremente  apoya¬ 
da  sujeta  a  carga  uniformemente  distribuida, 
el  momento  flexionante  es  máximo  en  el 
centro  del  claro  y  muy  pequeño  cerca  de  los 
apoyos.  Por  lo  tanto,  se  requiere  mayor  resis¬ 
tencia  a  flexión  en  el  centro  del  claro  que  en 
otras  secciones  de  la  viga.  Esto  puede  lograr¬ 
se  disminuyendo  el  número  de  barras  del  re¬ 
fuerzo  de  flexión  cerca  de  los  apoyos,  como 
se  muestra  esquemáticamente  en  la  figura 
14.1.  Al  cortar  las  barras  longitudinales,  se 
disminuye  el  peso  total  del  acero  de  refuer¬ 
zo,  lo  cual  redunda  en  economía  de  mate¬ 
riales. 

El  corte  de  barras  y  en  general,  todas  las 
recomendaciones  relativas  a  colocación  de 
barras,  formación  de  ganchos  en  los  extremos, 
formación  y  colocación  de  estribos  y  hélices  y 
otros  aspectos  similares,  pueden  denominarse 
detallado  del  refuerzo.  El  detallado  del  refuer¬ 
zo  tiene  importancia  no  únicamente  para  lo¬ 
grar  economía  en  la  cantidad  de  refuerzo. 


Figura  14.1  Variación  de  ia  resistencia  a  fiexión  de  una  viga  mediante 
ei  corte  de  ias  barras  dei  refuerzo  de  fiexión. 
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sino  también  para  conseguir  estructuras  de 
comportamiento  adecuado. 

Existen  ciertos  criterios  para  establecer 
normas  generales  sobre  detallado  del  refuerzo. 
Con  base  en  ellos,  se  han  desarrollado  reco¬ 
mendaciones  específicas  que  se  incluyen  en 
los  reglamentos  de  construcción.  Más  impor¬ 
tante  que  el  conocimiento  completo  de  todas 
las  recomendaciones  de  un  reglamento,  es  te¬ 
ner  en  cuenta  los  criterios  generales  para  lo¬ 
grar  estructuras  de  comportamiento  adecuado. 
Algunos  de  estos  criterios  son  los  siguientes: 

a)  Los  armados  deben  ser  sencillos 

&  ha  señalado  con  anterioridad  que  una  eco¬ 
nomía  pequeña  en  la  cantidad  de  acero  lograda 
a  base  de  detalles  complicados  puede  resultar 
contraproducente  por  el  incremento  del  costo 
en  mano  de  obra  y  supervisión. 

b)  No  debe  haber  congestionamientos 
del  refuerzo 

Si  la  cantidad  de  acero  es  excesiva  y  no  se 
dejan  separaciones  suficientes  entre  las  ba¬ 
rras,  se  dificulta  el  colado  del  concreto.  La 
estructura  puede  debilitarse  debido  a  la  for¬ 
mación  de  huecos  o  zonas  en  las  que  el  con¬ 
creto  se  haya  segregado. 

c)  El  refuerzo  debe  tener  recubrimientos 
adecuados 

El  recubrimiento  protege  al  acero  de  dos  agen¬ 
tes:  la  corrosión  y  el  fuego.  La  magnitud  del 
recubrimiento  debe  fijarse,  por  lo  tanto,  según  la 
importancia  de  estos  agentes  agresivos.  Debe 
preverse  siempre  un  recubrimiento  suficiente¬ 
mente  grande,  a  pesar  de  que  el  ancho  de  grie¬ 
tas  es  mayor  mientras  mayor  sea  el  recubrimiento. 

d)  Las  barras  deben  estar  ancladas 

En  el  capítulo  sobre  adherencia  se  señaló  que 
las  barras  deben  desarrollar  su  esfuerzo  de 


fluencia  entre  las  secciones  de  momento  má¬ 
ximo  y  sus  extremos.  Por  lo  tanto,  se  debe  vi¬ 
gilar  que  siempre  existan  longitudes  de 
anclaje  suficientes  para  desarrollar  el  esfuerzo 
de  fluencia. 

e)  Las  estructuras  deben  tener  un 
comportamiento  dúctil 

Esto  se  logra  limitando  los  porcentajes  de  re¬ 
fuerzo  de  flexión  (capítulo  5)  y  cuidando  los 
detalles  de  anclaje  de  las  barras  longitudina¬ 
les  y  del  refuerzo  transversal  por  cortante.  El 
detallado  del  refuerzo  con  longitudes  de  an¬ 
claje  y  traslapes  amplios,  sin  cortes  o  doble¬ 
ces  excesivos  en  las  barras  y  con  estribos  a 
separaciones  adecuadas,  permite  obtener 
estructuras  dúctiles,  con  un  aumento  peque¬ 
ño  en  la  cantidad  de  acero  de  refuerzo. 

14. 1.4  Ayudas  de  diseño.  Uso  de 
computadoras 

Con  el  fin  de  simplificar  la  labor  numérica 
que  se  requiere  en  el  dimensionamiento  de 
elementos  de  concreto,  se  han  preparado 
ayudas  de  diseño  que  pueden  ser  en  forma 
de  gráficas,  de  tablas,  o  incluso  de  progra¬ 
mas  de  computadora.  Existen  manuales  que 
reúnen  diversas  ayudas  de  diseño.  Algunos 
de  los  más  usados  son  los  de  las  referencias 

14.4  a  14.10. 

De  gran  utilidad  son  las  calculadoras 
programadles  de  bolsillo,  con  las  cuales  pue¬ 
den  resolverse  problemas  de  diseño  de  consi¬ 
derable  complejidad.  Con  estas  calculadoras 
pueden  resolverse  desde  ecuaciones  de  se¬ 
gundo  grado,  como  la  que  resulta  de  despejar 
el  peralte  en  la  ecuación  general  de  flexión, 
hasta  rutinas  de  cálculo  para  encontrar  las  re¬ 
sistencias  de  distintos  elementos,  como  las 
que  se  presentan  en  vigas  doblemente  refor¬ 
zadas  o  vigas  T. 

Recientemente  se  ha  generalizado  el  uso 
de  las  microcomputadoras  o  computadoras 
personales.  Muchos  proyectistas  de  estructu- 
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ras  elaboran  sus  propios  programas  para  fines 
de  diseño,  pero  existen  también  en  el  mercado 
un  gran  número  de  programas  disponibles  para 
diseñar  todo  tipo  de  miembros.  Periódicamen¬ 
te  se  han  hecho  revisiones  de  los  programas  dis¬ 
ponibles,  pero  debido  a  que  permanentemente 
aparecen  nuevos  programas,  se  recomienda 
consultar  los  catálogos  de  publicaciones  de  ins¬ 
tituciones  especializadas,  como  el  American 
Concrete  Institute,  el  Concrete  Reinforcement 
Steel  Institute  o  el  Instituto  Mexicano  del  Ce¬ 
mento  y  del  Concreto  para  obtener  información 
actualizada.  La  revista  Concrete  International 
dedica  un  número  al  año  a  presentar  avan¬ 
ces  en  la  utilización  de  computadoras  en  el 
concreto. 

También  existen  programas  para  compu¬ 
tadora-de  mayor  capacidad  que  facilitan 
distintos  aspectos  del  análisis  y  dimensiona¬ 
miento  de  estructuras  de  concreto.  Entre  los 
más  conocidos  figuran  el  ETABS,  el  S^,  el  RC 
Buildings,  el  TRICALC  y  el  STAAD,  con  los 
cuales  pueden  realizarse  análisis  sísmicos  tri¬ 
dimensionales  estáticos  o  dinámicos  de  una 
gran  variedad  de  estructuras.  Algunos  de  ellos 
permiten  elaborar  dibujos  estructurales  y  órde¬ 
nes  de  trabajo  que  describen  los  detalles  de  fa¬ 
bricación  del  refuerzo.  En  nuestro  medio 
también  se  han  desarrollado  algunos  progra¬ 
mas  de  este  tipo,  como  el  ECO  y  el  CADSE. 

Existen  programas  elaborados  en  am¬ 
bientes  muy  amigables  específicamente  para 
vigas,  que  pueden  servir  tanto  para  la  práctica 
como  para  la  enseñanza.  Un  ejemplo  es  el 
que  se  presenta  en  la  referencia  14.1 1. 

14.2  Recomendaciones  generales 
para  el  dimensionamiento 
de  vigas 

14.2. 1  Acero  de  flexión  mínimo 

El  porcentaje  mínimo  del  refuerzo  de  tensión 
debe  ser  tal  que  la  resistencia  de  la  viga  cal¬ 
culada  con  las  hipótesis  usuales  sea  aproxi¬ 


madamente  1.5  veces  mayor  que  el  momen¬ 
to  que  provoca  el  agrietamiento,  calculado 
con  el  módulo  de  rotura  del  concreto  y  supo¬ 
niendo  la  sección  de  la  viga  sin  agrietar. 
(Véase  el  ejemplo  14.4.)  Los  reglamentos 
suelen  especificar  porcentajes  mínimos  apro¬ 
ximados  para  casos  particulares,  obtenidos 
con  base  en  consideraciones  semejantes.  Por 
ejemplo,  el  Reglamento  ACI  318-02  estable¬ 
ce  que  el  acero  mínimo  debe  ser 

'  's,mfn  r 

y 

o  en  sistema  SI 

A...^  =  ^2Mlbd  (14.15,1; 


donde  b  es  el  ancho  en  vigas  rectangulares 
o  el  ancho  de  la  nervadura  en  vigas  T.  Para 
secciones  rectangulares,  las  NTC-04  especi¬ 
fican  que  el  acero  mínimo  sea  el  dado  por  la 
siguiente  ecuación 

T 

O  en  sistema  SI 


Pueden  construirse  vigas  sin  refuerzo 
de  compresión,  pero  es  frecuente  colocar 
por  lo  menos  dos  barras  en  las  esquinas, 
para  poder  armar  los  estribos  que  se  utilizan 
como  refuerzo  por  cortante. 

14.2.2  Acero  de  flexión  máximo 

Como  se  indicó  en  la  sección  5.4,  con  el  fin 
de  asegurar  un  comportamiento  dúctil,  los 
reglamentos  limitan  la  cuantía  de  refuerzo  a 
valores  que  varían  del  correspondiente  a  la 
condición  balanceada,  p6,  al  50  por  ciento 
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de  este  valor.  O  bien,  establecen  que  la  de¬ 
formación  unitaria  del  acero  más  cercano  a 
la  cara  en  tensión  de  la  viga  sea  mayor  que 
cierto  límite. 

14.2.3  Corte  de  barras 

El  corte  de  barras  debe  hacerse  de  tal  mane¬ 
ra  que  la  resistencia  de  la  viga  sea  siempre 
ligeramente  mayor  que  el  momento  flexio- 
nante  producido  por  las  acciones  exteriores 
(figura  14.1).  Por  otra  parte,  como  el  diagrama 
de  momentos  puede  modificarse  con  respecto 
al  teórico  por  variaciones  en  la  distribución 
o  en  la  magnitud  de  las  cargas,  y  debido  a 
que  las  barras  deben  anclarse  en  sus  extre¬ 
mos,  se  recomienda  que  éstas  se  prolonguen 
cierta  distancia,  generalmente  igual  o  mayor 
que  el  peralte  de  la  viga,  más  allá  de  la  sec¬ 
ción  en  donde  pueden  cortarse  teóricamen¬ 
te.  Además,  debido  a  que  el  corte  de  barras 
produce  tendencia  al  agrietamiento  en  la  vi¬ 
ga  y  disminuye  la  resistencia  a  tensión  dia¬ 
gonal  (sección  7.6),  no  se  permite  efectuar 
cortes  a  menos  que  satisfagan  ciertos  requi¬ 
sitos  mínimos  con  respecto  a  las  condiciones 
de  anclaje  y  la  resistencia  a  tensión  diagonal 
de  la  viga.  Por  ejemplo,  un  requisito  común 
es  que  la  resistencia  en  tensión  diagonal  en 
la  sección  de  corte  sea  sustancialmente  ma¬ 
yor  que  la  fuerza  cortante  en  dicha  sección. 
También  se  recomienda  prolongar  una  parte 
importante  del  refuerzo  positivo  hasta  pene¬ 
trar  en  los  apoyos,  aunque  teóricamente  el 
momento  flexionante  sea  nulo.  De  la  misma 
manera,  en  vigas  continuas  debe  prolongar¬ 
se  una  parte  de  las  barras  de  refuerzo  nega¬ 
tivo  más  allá  del  punto  de  inflexión;  de 
preferencia,  conviene  prolongar  algunas  ba¬ 
rras  a  todo  lo  largo  de  la  viga.  Con  esto,  la 
viga  queda  reforzada  contra  posibles  inver¬ 
siones  de  esfuerzos  producidas  por  viento, 
sismo,  asentamiento  de  los  apoyos  de  la  es¬ 
tructura  o  alguna  otra  causa  imprevista.  En 
los  reglamentos  de  construcción  se  presen¬ 
tan  recomendaciones  cuantitativas  sobre  los 


aspectos  del  detallado  de  barras  menciona¬ 
dos  anteriormente.  Para  mayor  detalle  véase 
también  la  sección  9.1  0. 

14.2.4  Doblado  de  barras 

Algunas  veces,  las  barras  se  doblan  hasta  la 
cara  opuesta  del  elemento,  en  vez  de  cortar¬ 
las.  Esta  práctica  tiene  la  ventaja  de  que  la 
barra  queda  anclada  en  una  zona  de  com¬ 
presión  y  de  que  se  disminuyen  las  concen¬ 
traciones  de  esfuerzos  que  se  originan  en  las 
secciones  de  corte  en  zonas  de  tensión.  Por 
otra  parte,  el  procedimiento  de  construcción 
es  un  poco  más  complicado.  Las  recomen¬ 
daciones  generales  sobre  doblado  de  barras 
son  semejantes  a  las  de  corte  de  barras.  En 
vigas  que  forman  parte  de  marcos  expuestos 
a  acciones  sísmicas  suele  recomendarse  que 
se  evite  el  doblado  de  barras. 

14.2.5  Separación  entre  barras 

Las  barras  deben  estar  separadas  en  direc¬ 
ción  transversal  una  distancia  suficiente  para 
permitir  que  pasen  libremente  las  partículas 
mayores  del  agregado  grueso  del  concreto. 
Asimismo,  cuando  el  refuerzo  tenga  que  co¬ 
locarse  en  más  de  una  capa,  debe  haber  su¬ 
ficiente  separación  entre  capas  consecutivas 
para  que  todas  las  barras  queden  rodeadas 
de  concreto.  Las  barras  del  lecho  superior 
deben  quedaren  el  mismo  plano  vertical  que 
las  del  lecho  inferior.  Suele  recomendarse 
que  el  espacio  entre  barras  sea  superior  a  2.5 
cm,  al  diámetro  de  las  barras  y  a  1 .5  veces  el 
tamaño  máximo  del  agregado. 

Cuando  la  cuantía  de  acero  requerido 
obliga  a  usar  separaciones  pequeñas,  pue¬ 
den  formarse  paquetes  o  haces  de  barras.  El 
número  de  barras  en  un  haz  suele  limitarse 
a  cuatro.  El  uso  de  paquetes  se  restringe  a 
barras  no  mayores  del  No.  11.  Las  barras 
que  integran  los  paquetes  deben  ligarse  fir¬ 
memente  entre  sí  con  alambre.  Los  cortes  de 
las  barras  individuales  deben  hacerse  en 
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secciones  diferentes,  de  manera  que  la  dis¬ 
tancia  entre  cortes  sea  por  lo  menos  igual  a 
40  diámetros.  Generalmente  las  separacio¬ 
nes  mínimas  entre  paquetes  se  determinan 
tratándolos  como  barras  simples  con  un  área 
equivalente. 

Los  haces  reducen  el  congestionamien- 
to  pero  obligan  a  poner  especial  cuidado  en 
los  detalles  de  empalmes  y  dobleces. 

14.2.6  Recubrimiento 

Las  NTC-04  establecen  recubrimientos  míni¬ 
mos  según  dos  condiciones.  La  primera  se  re¬ 
fiere  a  que  se  pueda  colocar  adecuadamente 
el  concreto  fresco  en  las  cimbras.  Pata  esto, 
señala  que  el  recubrimiento  debe  ser  mayor 
que  el  tamaño  máximo  del  agregado  multi¬ 
plicado  por  1.25,  que  el  diámetro  nominal  de 
la  barra  de  refuerzo  o,  si  se  trata  de  paquetes 
de  barras,  que  1.5  veces  el  diámetro  de  la  ba¬ 
rra  más  gruesa.  Estas  disposiciones  las  hace 
extensivas  a  las  separaciones  entre  barras.  La 
segunda  condición  alude  a  la  protección  con¬ 
tra  corrosión  de  las  barras.  Para  esto  especifi¬ 
ca  distintos  recubrimientos  que  van  de  2.5  a 
7.0  cm  según  el  grado  de  agresividad  a  que 
esté  expuesto  el  miembro  estructural. 

El  Reglamento  ACI-02  especifica  un  re¬ 
cubrimiento  mínimo  de  4  cm  para  vigas  no 
expuestas  a  la  intemperie  o  en  contacto  con 
el  suelo,  de  4  a  5  cm  para  vigas  expuestas  y 
de  7.5  cm  para  vigas  coladas  directamente 
contra  el  suelo.  En  el  caso  de  paquetes  de 
barras,  el  recubrimiento,  según  este  regla¬ 
mento,  será  igual  al  diámetro  equivalente 
del  paquete.  Para  ambientes  corrosivos,  re¬ 
comienda  aumentar  los  recubrimientos  y 
cuidar  la  densidad  y  porosidad  del  concreto. 

14.2.7  Traslapes  y  empalmes 

&i  muy  pocas  ocasiones  se  puede  lograr  que 
todas  las  barras  de  refuerzo  sean  de  una  so¬ 
la  pieza.  Es  frecuente  que  sea  necesario  tras¬ 
lapar  o  empalmar  las  barras.  Conviene  evitar 


que  los  traslapes  o  empalmes  se  hagan  en 
zonas  en  las  que  las  barras  trabajen  a  esfuer¬ 
zos  máximos  o  que  queden  varios  de  ellos 
en  la  misma  zona  de  la  viga.  Las  longitudes 
de  traslape  se  calculan  siguiendo  los  proce¬ 
dimientos  descritos  en  el  capítulo  9. 

14.2.8  Ganchos 

Para  poder  cumplir  con  los  requisitos  de  an¬ 
claje  en  situaciones  en  que  el  espacio  dispo¬ 
nible  está  restringido,  es  necesario  recurrir 
al  empleo  de  ganchos.  Las  características  de 
los  ganchos  se  han  descrito  en  el  capítulo  9. 

14.2.9  Indicaciones  generales  sobre  el 
detallado  del  refuerzo  principal 

fe  conveniente  procurar  que  el  refuerzo  en 
todas  las  secciones  de  las  vigas  sea  simétri¬ 
co,  usar  un  máximo  de  dos  diámetros  de  ba¬ 
rra  diferentes  en  una  sección  dada  y  evitar 
combinar  barras  cuyo  diámetro  difiera  más 
de  6  mm.  Siempre  que  sea  posible  debe  ten¬ 
derse  a  colocar  las  barras  en  un  solo  lecho. 
Cuando  se  emplean  barras  de  diámetro  dife¬ 
rente  en  varios  lechos,  las  de  mayor  diáme¬ 
tro  deben  colocarse  en  el  lecho  más  alejado 
del  eje  neutro  de  la  viga. 

14.2.10  Estribos 

En  la  sección  7.2.2  se  señaló  que  los  estribos 
cerrados  son  los  más  convenientes,  ya  que 
con  ellos  es  más  fácil  cumplir  con  los  requi¬ 
sitos  de  anclaje  comentados  en  el  inciso 
9.10,  según  los  cuales  la  longitud  de  desa¬ 
rrollo  a  partir  del  medio  peralte  de  la  sec¬ 
ción  debe  ser  suficiente  para  lograr  la 
fluencia  del  acero  en  dicho  punto  (figura 
9.31).  Por  otra  parte,  la  acción  confinante 
que  proporcionan  los  estribos  cerrados  es 
superior  a  la  de  los  estribos  abiertos,  lo  que 
es  conveniente  en  las  porciones  de  vigas  de 
marcos  expuestos  a  sismos  donde  existe  la 
posibilidad  de  fluencia  del  acero.  En  la  figu- 
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Figura  14.2  Tipos  comunes  de  estribos  cerrados. 

ra  14.2  se  muestran  dos  tipos  de  estribos  cerra¬ 
dos.  Bn  el  tipo  de  la  figura  14.2a  el  anclaje  se 
logra  mediante  ganchos  doblados  a  1 35°,  mien¬ 
tras  que  en  el  tipo  de  la  figura  14.26,  se  consigue 
traslapando  los  extremos  de  la  barra.  El  primer 
tipo  parece  proporcionar  mejor  confinamien¬ 
to,  pero  el  segundo  es  más  fácil  de  fabricar. 

En  el  capítulo  7  se  indicó  la  forma  de  calcu¬ 
lar  el  diámetro  y  la  separación  de  los  estribos, 
cuando  se  conoce  la  fuerza  cortante.  Bn  el  caso 
de  que  el  diagrama  de  fuerza  cortante  sea  varia¬ 
ble,  como  el  de  la  figura  14.3,  puede  dividirse 
en  dos  o  tres  segmentos  de  magnitud  constante, 
como  se  indica  con  línea  punteada  en  la  misma 
figura.  Debe  tenerse  en  cuenta  que  el  diagra¬ 
ma  teórico  de  fuerza  cortante  puede  modificar¬ 
se  por  cambios  imprevistosen  la  distribuciónde 
la  carga.  Por  esta  razón  no  es  conveniente  di¬ 
vidir  el  diagrama  de  fuerza  cortante  en  un  nú¬ 
mero  exagerado  de  segmentos,  con  el  fin  de 
apegarse  estrictamente  al  diagrama  teórico. 

14.2. 1 1  Acero  en  las  caras  laterales 

Bn  vigas  de  peralte  grande,  aproximada¬ 
mente  más  de  75  cm,  es  necesario  colocar 


Diagrama  simplificado 


algunas  barras  de  refuerzo  distribuidas  en 
las  caras  laterales,  para  evitar  que  se  formen 
grietas  por  contracción  en  dichas  caras.  El 
porcentaje  de  este  refuerzo  adicional  debe 
ser  del  orden  de  0.2  a  0.4  por  ciento. 

14.3  Dimensionamiento  de 
secciones  sujetas  a  fiexión 

El  problema  del  dimensionamiento  por  flexión 
puede  plantearse  en  distintas  formas.  Cuando 
no  existe  alguna  limitación  particular,  el  pro¬ 
yectista  tiene  libertad  completa  para  fijar  las 
característicasde  la  sección,  tanto  en  lo  que  se 
refiere  a  las  dimensiones  del  concreto  como  a 
la  cantidad  de  acero.  También  puede  seleccio¬ 
nar  libremente  las  características  del  concreto 
y  del  acero.  Evidentemente,  en  cada  caso  exis¬ 
te  un  número  infinito  de  soluciones  técnica¬ 
mente  correctas.  La  elección  de  una  solución 
depende  de  consideraciones  económicas  y 
constructivas,  que  pueden  ser  muy  distintas  se¬ 
gún  las  circunstancias  de  cada  caso. 

Sin  embargo,  es  común  que  el  problema  se 
plantee  con  algunarestricción.  Por  ejemplo,  hay 
casos  en  que  el  proyecto  arquitectónico  estable¬ 
ce  alguna  limitación  en  el  peralte  de  ciertas  vi¬ 
gas,  de  manera  que  el  proyectista  estructural 
sólo  puede  fijar  el  ancho  y  el  porcentaje  de  re¬ 
fuerzo.  Otras  veces  lo  que  está  fijo  es  el  ancho, 
y  el  proyectista  calcula  el  acero  y  el  peralte.  Es 
muy  frecuente  que  el  problema  se  reduzca  a  la 
determinación  del  acero  de  una  sección  de  ca¬ 
racterísticas  geométricas  dadas.  En  las  vigas 
continuas,  por  ejemplo,  es  común  conservar 
una  sección  constante  en  toda  la  longitud  de  la 
viga.  Las  característicasde  la  sección  constante 
se  eligen  de  manera  que  satisfagan  los  requisi¬ 
tos  de  la  sección  crítica  de  la  viga.  En  el  resto  de 
ella,  el  problema  queda  reducido  a  la  determi¬ 
nación  del  acero  necesario.  Una  situación  se¬ 
mejante  se  presenta  en  el  caso  de  elementos 
prefabricados  con  moldes  estándar. 

Bi  esta  sección  se  estudia  el  problema 
del  dimensionamiento  de  los  dos  tipos  más 


Dimensionamiento  de  secciones  sujetas  a  flexión  447 


comunes  de  secciones:  secciones  rectangu¬ 
lares  y  secciones  T.  También  se  dan  algunas 
indicaciones  sobre  el  dimensionamiento  de 
secciones  de  forma  cualquiera.  Los  métodos 
de  dimensionamiento  se  ilustran  por  medio 
de  ejemplos  que  se  comentan  en  el  texto. 
En  general  se  han  seguido  las  recomenda¬ 
ciones  de  las  NTC-04  o  del  Reglamento  ACI 
318-02. 

14.3.1  Secciones  rectangulares  simplemente 
armadas 

Ejemplo  14.1  Determinación  del  refuerzo  de 
una  sección  rectangular  simplemente  arma¬ 
da,  dadas  las  dimensiones  de  la  sección. 

En  este  ejemplo  se  considera  el  caso  de 
la  determinación  del  acero  cuando  están 
fijas  las  dimensiones  de  la  sección.  Se  pro¬ 
ponen  tres  procedimientos  para  esta  deter¬ 
minación. 

El  primer  procedimiento  consiste  en  la 
aplicación  de  una  de  las  ecuaciones  de  fle¬ 
xión  para  secciones  rectangulares  (sección 
5.3.3).  En  este  ejemplo  se  utiliza  la  ecua¬ 
ción  deducida  en  la  figura  5.8  usando  las 
hipótesis  del  Reglamento  ACI  318-02,  e  incor¬ 
porando  el  coeficiente  de  reducción  de  re¬ 
sistencia,  </>: 

Mu  =  (¡>bcPf'c  w(1  -0.59  (ú)  (1 4.3) 

La  incógnita  de  esta  ecuación  es  el  valor 
de  Q  por  lo  que  resulta  una  ecuación  de  segun¬ 
do  grado.  Pata  resolver  el  problema  es  necesario 
suponer  un  valor  razonable  del  recubrimiento 
y  calcular  de  ahí  el  valor  del  peralte  efectivo, 
d.  Una  vez  detallado  el  refuerzo,  se  verificas! 
el  valor  supuesto  fue  adecuado. 

El  segundo  procedimiento  es  de  tanteos. 
Consiste  en  suponer  la  profundidad  del  blo¬ 
que  equivalente  de  esfuerzos  y  aplicar  las 
ecuaciones  de  equilibrio  de  fuerzas  y  de  mo¬ 
mentos  (sección  5.3.3).  Generalmente,  para 
fines  prácticos,  con  dos  o  tres  tanteos  se  obtie¬ 
ne  una  aproximación  suficiente. 


El  tercer  procedimiento  está  basado  en  el 
empleo  de  gráficas.  En  este  ejemplo  se  usó  la 
gráfica  del  apéndice  A  que  representa  la 
ecuación  deducida  en  la  figura  5.8  para  la  de¬ 
terminación  de  resistencias  nominales.  Esta 
gráfica  puede  emplearse  para  obtener  valores 
de  o  correspondientes  a  los  momentos  resis¬ 
tentes  de  diseño  si  se  utiliza  el  valor  de  IV]  di¬ 
vidido  por  el  factor  de  reducción,  0  .  Así,  a 
partir  de  los  datos  del  problema  se  calcula  el 
valor  de  la  ordenada.  Mu!  <f>b(fif'c,  con  la  que 
se  puede  obtener  en  la  gráfica  el  valor  corres¬ 
pondiente  de  o  en  el  eje  de  las  abscisas. 

El  apéndice  A  incluye  una  gráfica  análo¬ 
ga  basada  en  las  hipótesis  de  las  NTC-04.  Por 
medio  de  tablas  como  las  del  Apéndice  B, 
pueden  obtenerse  directamente  las  cuantías 
de  acero,  p  a  partir  de  los  valores  de  MJbcf. 
Estas  tablas,  basadas  en  las  NTC,  fueron  pro¬ 
puestas  en  la  referencia  14.12  y  han  sido  ac¬ 
tualizadas  para  tomar  en  cuenta  los  cambios 
en  el  bloque  equivalente  de  esfuerzos  vigen¬ 
tes  desde  2002.  Abarcan  varias  combinacio¬ 
nes  de  valores  de  f'c  y  fy~  Los  resultados 
obtenidos  con  ellas  incluyen  la  influencia  del 
factor  de  reducción  F^.  Otras  ayudas  semejan¬ 
tes  pueden  encontrarse  en  los  manuales. 

El  porcentaje  de  acero  calculado  por  al¬ 
guno  de  los  procedimientos  anteriores  debe 
estar  comprendido  entre  ciertos  límites,  según 
se  ha  señalado  anteriormente.  En  este  ejem¬ 
plo,  el  límite  inferior  se  determinó  siguiendo 
los  criterios  del  Reglamento  ACI.  El  límite  su¬ 
perior  se  determinó  de  dos  maneras.  Primero, 
se  siguió  lo  establecido  en  el  Reglamento  ACI 
para  limitar  la  deformación  unitaria  del  acero 
de  tensión  más  alejado  del  eje  neutro  a  un  mí¬ 
nimo  de  0.004  (ver  sección  5.4.1  ).  Pata  esto, 
se  calculó  dicha  deformación  a  partir  de  la 
profundidad  del  bloque  equivalente  y  del  eje 
neutro  obtenidas  en  el  procedimiento  por  tan¬ 
teos.  De  esta  manera  se  obtuvo  un  valor  de  es 
de  0.00956,  mayor  que  el  mínimo  permisible, 
lo  que  garantiza  que  el  acero  esté  fluyendo  en 
forma  clara.  Esta  manera  de  determinar  el 
acero  máximo  tiene  la  desventaja  de  que  es 
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necesario  conocer  la  profundidad  del  bloque 
equivalente,  la  que  no  se  obtiene  por  el  méto¬ 
do  de  ecuaciones  o  de  la  gráfica  del  apéndice 
A.  Por  ello  se  determinó  también  a  partir  de 
calcular  la  relación  balanceada,  pb-  En  seccio¬ 
nes  rectangulares  con  acero  de  tensión  en  el 
lecho  inferior  únicamente,  lo  cual  es  común, 
la  disposición  del  Reglamento  ACI  se  cumple 
si  la  relación  de  refuerzo  es  menor  a  0.7  pb- 
Esta  manera  de  calcular  el  límite  máximo  es 
más  expedita.  Así  se  hizo  en  el  ejemplo,  y  se 
ve  que  también  se  cumple  ampliamente. 
Cuando  el  porcentaje  resulta  menor  que  el 
mínimo,  debe  colocarse  acero  adicional  para 
alcanzar  dicho  valor,  aunque  no  se  precise 
dicho  acero  por  requisitos  de  resistencia. 
Cuando  resulta  mayor  que  el  máximo,  debe 
aumentarse  la  sección  y  si  esto  no  es  posible, 
debe  colocarse  refuerzo  de  compresión,  el 
cual  aumenta  la  ductilidad  (figura  5.4). 


Una  vez  determinada  el  área  teórica  de 
acero,  se  escoge  una  combinación  de  barras  con 
las  cuales  se  obtengaun  áreaque  se  aproxime  lo 
más  posible  al  área  calculada.  Pata  obtener  una 
combinación  conveniente  son  útiles  ayudas  de 
diseño  de  manuales  como  la  referencia  14.4.  El 
detallado  se  facilita  también  por  tablas  que  dan 
los  anchos  mínimos  para  alojar  determinado  nú¬ 
mero  de  barras,  como  las  proporcionadas  en  el 
manual  citado  y  otros  semejantes. 

El  armado  propuesto  se  ajusta  a  las  espe¬ 
cificaciones  del  Reglamento  AGI  sobre  los  re- 
cubrimiento~y  espaciamientos.  AI  revisar  el 
recubrimiento,  r,  correspondiente  a  este  ar¬ 
mado,  se  comprobó  que  era  superior  al  su¬ 
puesto  inicialmente,  lo  que  implica  un  menor 
peralte  efectivo.  Sin  embargo,  como  el  área 
del  refuerzo  propuesta  fue  mayor  que  la  cal¬ 
culada,  el  momento  resistente  resultó  mayor 
que  el  requerido. 
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Al  elegir  las  barras  deben  tenerse  en 
cuenta  dos  factores  de  tendencia  opuesta. 
Cuanto  mayor  sea  el  diámetro  de  las  mis¬ 
mas,  más  económica  será  la  mano  de  obra. 
Sin  embargo,  el  usar  barras  de  diámetro 
grande  dificulta  adaptar  la  resistencia  de  las 
diversas  secciones  de  la  viga  al  diagrama  de 
momentos  flexionantes,  aumenta  las  longi¬ 
tudes  de  traslapes  y  anclajes  y  hace  más  crí¬ 
ticos  los  problemas  de  agrietamiento. 

Ejemplo  14.2  Determinación  de  las  dimen¬ 
siones  y  del  refuerzo  de  una  sección  simple¬ 
mente  armada. 

En  este  ejemplo  se  ilustra  el  caso  más 
general,  en  el  cual  se  conocen  el  momento 
flexionante  y  las  resistencias  de  los  materia¬ 
les,  y  se  trata  de  determinar  las  dimensiones 
de  la  sección  y  el  área  de  acero  necesaria.  El 
análisis  de  la  ecuación  de  flexión,  según  las 
hipótesis  de  las  NTC-04 

Mu  =  FRq{^-  0.5q)  f"c  bd^  (1 4.4) 


muestra  que  hay  tres  variables  independientes 
que  intervienen  en  este  problema:  b,  d  y  q. 
(Lo  mismo  es  válido  para  la  ecuación  14.3  ba¬ 
sada  en  la  hipótesis  del  Reglamento  AGI  318- 
02.)  Según  la  forma  en  que  se  plantee  el 
problema,  y  de  acuerdo  con  algún  criterio 
conveniente,  se  suelen  fijar  los  valores  de  dos 
de  estas  variables  y  se  calcula  la  tercera  de 
ellas.  Una  forma  común  de  proceder  consiste 
en  suponer  un  valor  de  p,  a  partir  del  cual  se 
determina  el  valor  de  q,  y  el  valor  de  la  rela¬ 
ción  b/d.  En  casos  prácticos  puede  resultar 
preferible  partir  de  la  relación  b/h. 

En  el  ejemplo  se  ha  fijado  el  valor  de  p 
y  una  relación  b/d  =  1/2.  El  valor  de  p  que  se 
suponga  debe  estar  comprendido  entre  los 
límites  inferior  y  superior  permisibles,  y  de¬ 
be  fijarse  atendiendo  a  consideraciones  eco¬ 
nómicas.  En  general,  para  las  condiciones 
de  costos  prevalecientes  en  México,  los  por¬ 


centajes  pequeños  suelen  conducir  a  solu¬ 
ciones  más  económicas.  Si  el  valor  escogido 
es  del  orden  de  0.35  a  0.50  de  pb,  o  menor, 
habrá  poco  riesgo  de  que  las  deflexiones 
sean  excesivas.  (En  el  ejemplo  se  escogió 
p  =  0.50p¿,.)  Sin  embargo,  puede  suceder 
que  sea  necesario  lograr  secciones  esbeltas, 
por  motivos  arquitectónicos  o  para  dismi¬ 
nuir  el  peso  propio,  y  entonces  conviene 
usar  porcentajes  elevados. 

El  valor  de  b/d  que  se  suponga,  influye 
considerablemente  en  el  costo  de  la  estruc¬ 
tura:  mientras  más  peraltada  sea  la  sección, 
menor  es  el  consumo  de  materiales.  Sin 
embargo,  el  uso  de  peraltes  excesivamente 
grandes  puede  llevar  a  problemas  de  inesta¬ 
bilidad  lateral  y  a  un  aumento  en  el  costo  de 
los  acabados  del  edificio,  debido  al  incre¬ 
mento  en  el  espesor  de  los  sistemas  de  piso. 
También  el  costo  de  la  cimbra  aumenta  con 
el  peralte  de  la  viga.  Cuando  no  existen  limi¬ 
taciones  en  el  peralte,  los  valores  de  b/d  sue¬ 
len  estar  comprendidos  entre  1/4  y  1/2, 
aproximadamente. 

En  el  ejemplo  14.2  se  muestra  el  proce¬ 
dimiento  a  seguir,  mediante  el  cual  se  obtu¬ 
vieron  los  valores  de  d  =  57  cm  y  b  =  28.5 
cm;  estos  valores  son  teóricos.  Los  cálculos 
se  hicieron  con  la  ayuda  del  Apéndice  B. 
(Véanse  las  observaciones  sobre  las  tablas 
de  este  Apéndice  en  los  comentarios  sobre 
el  ejemplo  14.1 .) 

Para  efectos  constructivos  suelen  es¬ 
tablecerse  dimensiones  totales  que  sean 
múltiplos  de  5  cm.  La  razón  de  esto  es  la 
conveniencia  de  escoger  las  dimensiones  de 
los  elementos  como  múltiplos  de  un  módu¬ 
lo  dado.  Un  valor  común  de  este  módulo  es 
5  cm,  ya  que  las  dimensiones  de  los  elemen¬ 
tos  de  cimbra  frecuentemente  son  múltiplos 
de  este  valor. 

En  el  ejemplo  14.2  se  muestra  un  cro¬ 
quis  con  la  sección  final  propuesta.  En  gene¬ 
ral,  los  valores  finales  de  p  y  d  resultan 
ligeramente  diferentes  de  los  supuestos  ini¬ 
cialmente. 
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14.3.2  Secciones  rectangulares  doblemente 
armadas 

Puede  suceder  que  una  sección  rectangular  cu¬ 
yas  dimensiones  hayan  sido  fijadas  por  alguna 
restricción  funcional  no  pueda  soportar,  como 
sección  simplemente  armada,  el  momento  a 
que  está  expuesta  sin  violar  los  requisitos  de 
ductilidad  mencionados  en  la  sección  5.4.  En 
tal  caso,  la  capacidad  de  la  sección  puede  au¬ 
mentarse  adicionando  acero  de  compresión  e 
incrementando  el  acero  de  tensión.  Una  mane¬ 
ra  de  hacer  esto  según  las  indicaciones  del  ACI 
31 8-02  se  ilustra  en  el  ejemplo  14.3.  Puede  se¬ 
guirse  un  procedimiento  semejante  si  se  apli¬ 
can  las  especificaciones  de  las  NTC-04. 

El  acero  de  compresión  también  es  útil 
para  reducir  deflexiones,  como  se  señaló  en  el 
capítulo  1 1 .  La  determinación  de  acero  de  com¬ 
presión  utilizado  exclusivamentepara  controlar 
las  deflexiones,  depende  de  los  requisitos  de 
deformación  que  se  hayan  establecido. 

A  veces  una  sección  tiene  refuerzo  de 
compresión  por  motivos  ajenos  a  la  resistencia 
o  al  control  de  deformaciones.  Éste  es  el  caso, 
por  ejemplo,  de  la  viga  continua  de  la  figura 
1 4.4.  Los  reglamentos  exigen  que  parte  del  ace¬ 
ro  positivo  requerido  en  las  zonas  centrales  de 
los  claros  se  prolongue  a  los  apoyos.  &i  los  apo¬ 


yos  interiores  el  momento  es  negativo,  de  ma¬ 
nera  que  la  parte  inferior  de  la  sección,  por 
donde  pasan  las  barras  prolongadas,  está  en 
compresión.  Estes  barras  pueden  aprovecharse 
para  aumentar  resistencia  cuando  es  necesario 
utilizar  una  sección  cuya  resistencia  como  sim¬ 
plemente  armada  es  insuficiente.  Sin  embargo, 
cuando  existe  libertad  para  escoger  dimensio¬ 
nes,  este  tipo  de  solución  resulta  antieconómi¬ 
ca  por  implicar  un  alto  consumo  de  acero  y 
conducir  a  un  congestionamiento  del  refuerzo 
que  dificulta  el  colado.  Esto  es  aplicable  no  só¬ 
lo  al  ejemplo  de  las  secciones  de  los  apoyos  de 
vigas  sino  también  al  dimensionamiento  de  vi¬ 
gas  continuas  en  general. 

Cuando  se  utiliza  acero  de  compresión 
por  razones  ajenas  a  la  resistencia,  no  es  prác¬ 
tico  considerar  su  efecto  en  la  determinación 
del  refuerzo  principal  de  tensión,  ya  que  di¬ 
cho  efecto  es  despreciable,  como  se  indica  en 
la  sección  5.2.  En  estos  casos,  la  viga  puede 
tratarse  como  simplemente  armada. 

Ejemplo  14.3  Determinación  del  refuerzo  en 
una  sección  rectangular  doblemente  armada 
de  dimensiones  dadas. 

En  este  ejemplo  se  determinan  las  áreas 
de  tensión  y  de  compresión  de  una  sección  de 
dimensiones  dadas.  Siguiendo  las  indicaciones 


Figura  14.4  Armado  típico  de  una  viga  continua. 
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del  Reglamento  ACI  31 8-02  se  establece  que  el 
acero  de  tensión  no  debe  exceder  del  dado  por 
la  siguiente  expresión: 


máx  Pméx  + 


A,  f, 

í 

T 


(14.5a) 


donde  pmáx  =  0.75  pb,  siendo  pb  la  cuantía 
de  acero  para  la  condición  balanceada  de 
una  sección  rectangular  simplemente  arma¬ 
da.  El  esfuerzo  del  acero  de  compresión,  f's, 
es  el  correspondiente  al  estado  de  deforma¬ 
ciones  de  la  condición  balanceada.  Si  el  ace¬ 
ro  de  compresión  fluye,  la  ecuación  (14.5a) 
se  simplifica,  convirtiéndose  en 


A5  máx  —  Pmáx  M  +  A  $  (^  4.5b) 


Se  aprecia  que,  según  el  Reglamento  citado, 
no  es  necesario  aplicar  el  coeficiente  de  re¬ 
ducción  de  0.75  al  acero  de  compresión, 
dada  la  naturaleza  dúctil  de  este  material.  La 
fundamentación  de  las  ecuaciones  14.5a  y 
14.5b  se  presenta  en  la  sección  5.4.2.  El  lec¬ 
tor  puede  ver  que  esta  ecuación  es  equiva¬ 
lente  a  la  ecuación  5.3  de  la  figura  5.1  4. 

Para  mayor  sencillez  en  los  cálculos,  és¬ 
tos  se  efectuaron  en  función  del  momento 
resistente  nominal  requerido,  M  Como  pri¬ 
mer  paso  en  la  resolución,  se  calculó  el  mo¬ 
mento  M  máx  que  puede  resistir  la  sección, 
como  si  fuese  simplemente  armada  y  tuvie¬ 
se  una  cuantía  de  acero  de  tensión  igual  al 
75  por  ciento  de  la  relación  balanceada.  En 
el  ejemplo,  este  momento  resultó  de  52.73 
ton-m,  valor  menor  que  el  momento  nomi¬ 
nal,  Mn,  que  debe  resistir  la  sección  (70  ton- 
m),  por  lo  que  es  necesario  aumentar  su 
resistencia  colocando  mayor  cantidad  de  re¬ 
fuerzo  de  tensión  y  adicionando  refuerzo  de 
compresión.  Para  esto,  se  determinó  la  fuer¬ 
za  que  resulta  de  dividir  la  diferencia  entre 
el  momento  nominal  requerido,  M  y  el 
momento,  M  máx/  definido  arriba,  por  la  dis¬ 
tancia  entre  los  centroides  de  los  aceros  en 
tensión  y  compresión.  El  área  de  acero  de 


compresión,  A's,  se  obtuvo  dividiendo  esta 
fuerza  por  el  esfuerzo  del  acero,  que  puede 
estimarse  con  el  diagrama  del  estado  de  de¬ 
formaciones  para  la  condición  en  estudio  en 
la  que  la  profundidad  del  eje  neutro  es  igual 
al  75  por  ciento  de  la  profundidad  para  la 
condición  balanceada.  En  el  ejemplo  se  com¬ 
prueba  que  el  acero  de  compresión  fluye, 
pero  puede  darse  el  caso  de  que  esto  no  su¬ 
ceda  y  deberá  entonces  usarse  el  esfuerzo 
apropiado.  Al  esfuerzo  de  fluencia,  fy,  se  res¬ 
tó  la  cantidad  0.85  f'c  para  tomar  en  cuenta 
el  área  de  concreto  desplazada  por  el  acero 
de  compresión.  El  acero  de  tensión  total  se 
obtuvo  dividiendo  la  fuerza  de  tensión,  que 
equilibra  la  resultante  de  las  fuerzas  de  com¬ 
presión  correspondientes  al  acero  de  compre¬ 
sión  y  al  concreto,  por  el  esfuerzo  de  fluencia 
del  acero. 

El  armado  propuesto  con  base  en  estos 
cálculos  se  revisó,  resultando  un  momento 
último  ligeramente  mayor  que  el  requerido. 

También  se  revisó  el  requisito  de  ductili¬ 
dad,  comprobándose  que  el  acero  de  tensión 
propuesto  es  menor  que  el  máximo  admisible, 
y  se  comprobó  que  la  deformación  unitaria 
del  acero  de  tensión,  en  la  condición  de  equi¬ 
librio  del  segundo  tanteo,  es  mayor  que  la  mí¬ 
nima  que  acepta  el  Reglamento  ACI  de  0.004. 

Los  cálculos  del  ejemplo  se  basaron,  en 
general,  en  la  aplicación  directa  de  principios 
básicos  con  la  ayuda  de  diagramas  de  estados 
de  deformación.  En  el  siguiente  ejemplo  se 
ilustra  la  utilización  para  fines  de  diseño  de 
las  ecuaciones  obtenidas  en  la  figura  5.9. 

Pata  restringir  la  tendencia  al  pandeo  de 
las  barras  de  compresión,  es  necesario  confi¬ 
narlas  por  medio  de  refuerzo  transversal.  Se¬ 
gún  el  Reglamento  ACI  318-02,  los  estribos 
utilizados  con  este  fin  deben  ser  por  lo  menos 
del  No.  3  o  del  No.  4  si  se  usan  barras  del  No. 
1 1  o  mayores,  y  su  separación  no  debe  ser  in¬ 
ferior  a  16  veces  el  diámetro  de  las  barras 
principales,  48  veces  el  diámetro  de  los  estri¬ 
bos,  o  la  menor  dimensión  de  la  sección 
transversal  de  la  viga. 
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C,j  =  A\d]  =  10.2  X  4200  =  42,840 


0.85  \  2.50  X  18.7  X  .iO  =  11 9,2  10  kg 


162,0.50  k' 


?8.5  X  4200  =  161,700  kg  162,050 
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Fuer /as  (ton  i 


Momento  (ton-m) 


C,=  42.84 
C,  =  1 19.21 
7=  161.70 


10.57 

24.68 

35.74 


=  70.79  ton-m 
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Ejemplo  14.4  Determinación  del  refuerzo  en 
una  sección  doblemente  armada  usando  ecua¬ 
ciones  y  el  sistema  SI. 

Según  los  datos  del  problema,  la  sección 
debe  resistir  un  momento  de  315  X  10^ 
N-mm  y  se  deben  usar  las  NTC-04. 

En  primer  término  se  revisa  si  la  sección 
puede  resistir  el  momento  con  acero  de  ten¬ 
sión  únicamente.  &  encuentra  que  el  mo¬ 
mento  nominal  máximo  que  puede  resistir  la 
sección,  usando  el  área  máxima  de  acero  per¬ 
misible,  es  de  265  x  10^  N-mm.  Este  momento 
es  menor  que  el  momento  nominal  aplicado, 
el  que  a  su  vez  es  igual  al  momento  último  di¬ 
vidido  entre  el  factor  de  carga,  correspon¬ 


diente  a  flexión.  Por  lo  tanto,  sí  se  requiere 
acero  de  compresión. 

El  acero  de  compresión  necesario  se  de¬ 
termina  igual  que  en  el  ejemplo  anterior.  La 
diferencia  entre  el  momento  que  debe  resistir 
la  sección,  lyi  y  el  momento  que  puede  re¬ 
sistir  como  simplemente  armada,  {Mn)máx/  se 
divide  entre  el  brazo  del  par,  d-d',  para  obte¬ 
ner  la  fuerza  de  compresión  que  debe  resistir 
el  acero,  C^.  El  acero  de  compresión  requeri¬ 
do  es  igual  a  esta  fuerza  entre  el  esfuerzo  en 
el  acero,  fy  -  f'c-  Obsérvese  que  el  término  f"c 
se  resta  para  tomar  en  cuenta  el  concreto  des¬ 
plazado  por  el  acero  de  compresión,  aunque 
su  efecto  sea  muy  pequeño.  Al  calcular  el 
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acero  de  compresión  de  esta  manera  se  está 
suponiendo  que  alcanza  su  límite  de  fluencia, 
lo  cual  hay  que  verificar  posteriormente. 

El  acero  de  tensión  total  es  igual  al  máxi¬ 
mo  correspondiente  a  sección  simplemente 
armada  más  una  cantidad  igual  al  acero  de 
compresión.  En  un  croquis  se  muestra  el  ar¬ 
mado  propuesto.  El  recubrimiento  cf  resultó 
igual  al  propuesto  en  los  datos,  40  mm,  pero 
el  peralte  efectivo  es  un  poco  menor.  Por  otra 


parte,  las  áreas  de  acero  son  ligeramente 
superiores  a  las  teóricas. 

A  continuación  se  revisas!  efectivamente 
fluye  el  acero  de  compresión.  Esto  se  hace  cal¬ 
culando  la  deformación  unitaria  de  este  acero, 
e's,  con  la  ecuación  obtenida  en  la  figura  5.9. 
Obsérvese  que  las  ecuaciones  de  esta  figura 
son  válidas  también  para  las  NTC,  ya  que  las 
hipótesis  del  bloque  equivalente  son  iguales; 
únicamente  hay  que  cambiar  0.85  f'c  por  f"c. 
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También  puede  obtenerse  esta  deforma¬ 
ción  por  triángulos  semejantes  a  partir  del  dia¬ 
grama  de  deformaciones  unitarias  de  la 
sección  transversal,  como  se  hizo  en  el  ejem¬ 
plo  anterior.  En  el  ejemplo,  el  acero  de  com¬ 
presión  sí  fluye,  ya  que  ^  resulta  mayor  que 
No  es  necesario  que  el  acero  de  compre¬ 
sión  tenga  que  fluir,  pero  si  no  fluye,  debe  to¬ 
marse  en  cuenta  esta  situación  al  revisar  el 
momento  resistente. 

Después  se  revisa  si  el  acero  de  tensión 
proporcionado  no  excede  el  máximo  permisi¬ 
ble.  Esto  se  lleva  a  cabo  con  la  ecuación 
^5Ab.  Se  obtiene  en  el  ejemplo  que  el  área 
proporcionada  resulta  mayor  que  la  máxima 
permisible.  Esta  situación  sí  debe  corregirse, 
porque  significa  que  no  se  cumpla  la  condi¬ 
ción  de  que  la  relación  de  refuerzo,  p,  sea  me¬ 
nor  que  el  75  por  ciento  de  p  balanceada.  La 
corrección  se  logra  aumentando  ligeramente 
el  acero  de  compresión.  Con  esto  se  aumenta 
la  resistencia  más  allá  de  lo  necesario,  pero  se 
garantiza  la  ductilidad  requerida. 

Finalmente  se  revisa  el  momento  resis¬ 
tente.  Como  se  incrementó  el  acero  de  com¬ 
presión  de  acuerdo  con  lo  señalado  en  el 
párrafo  anterior,  se  volvió  a  verificar  si  alcan¬ 
zaba  su  límite  de  fluencia.  Se  encontró  que  tal 
era  el  caso,  por  lo  que  el  momento  resistente 
se  calculó  con  la  ecuación  correspondiente  al 
caso  1  de  la  figura  5.9.  Si  no  hubiese  sido  así, 
se  tendría  que  haber  calculado  con  las  ecua¬ 
ciones  4,  6  y  7,  correspondientes  al  caso  2,  de 
la  misma  figura. 

14.3.3  Secciones  T 

Uno  de  los  sistemas  de  piso  más  comúnmen¬ 
te  utilizados  en  estructuras  de  concreto,  con¬ 
siste  en  vigas  que  soportan  losas  de  concreto 
coladas  monolíticamente  con  ellas.  &  forman 
así  las  llamadas  vigas  T.  Si  se  .trata  de  vigas 
libremente  apoyadas,  las  reglas  empíricas  de  la 
tabla  1 1 .4,  que  fijan  relaciones  peralte/claro, 
pueden  servir  para  una  estimación  preliminar 
de  dimensiones.  Muy  frecuente  es  el  caso  de 


las  vigas  continuas,  como  la  de  la  figura  14.4, 
en  el  que  las  dimensiones  de  la  nervaduraque- 
dan  generalmente  determinadas  por  los  requisi¬ 
tos  de  momento  negativo  y  de  fuerza  cortante  en 
los  apoyos,  donde  la  viga  debe  dimensionar- 
se  como  viga  rectangular.  El  espesor  del  patín 
depende  del  diseño  de  la  losa.  En  las  porciones 
centrales,  sujetas  a  momento  positivo,  donde 
la  viga  actúa  como  sección  T,  el  problema  s 
reduce,  entonces,  a  determinar  el  refuerzo  nece¬ 
sario  en  una  sección  de  dimensiones  conocidas. 
Éste  es  el  caso  que  se  ilustra  en  el  ejemplo  14.5. 

Ejemplo  14.5  Determinación  del  refuerzo  de 
una  sección  T  de  dimensiones  dadas. 

En  este  ejemplo  se  ilustra  un  procedi¬ 
miento  para  determinar  el  área  de  acero  nece¬ 
saria  en  una  viga  de  sección  T,  cuando  se 
conocen  la  geometría,  el  momento  flexionan- 
te  y  las  resistencias  de  los  materiales.  La  viga 
del  ejemplo  es  parte  de  un  sistema  de  piso  for¬ 
mado  por  varias  vigas  T  con  una  losa  en  la 
parte  superior.  Esta  losa  es  la  que  actúa  como 
patín  de  la  vigaT.  La  solución  propuesta  está 
basada  en  las  indicaciones  de  las  NTC-04. 

El  primer  paso  en  la  resolución  del  pro¬ 
blema,  es  la  determinación  del  ancho  efecti¬ 
vo  del  patín,  o  sea,  el  tramo  de  losa  que 
forma  parte  del  área  de  concreto  sujeta  a 
compresión.  La  determinación  precisada  es¬ 
te  ancho  es  un  problema  complejo.  En  Teoría 
de  la  Elasticidad  se  han  obtenido  soluciones 
para  vigas  de  materiales  lineales.  En  el  caso 
de  vigas  de  concreto  reforzado  se  suele  de¬ 
terminar  el  ancho  efectivo  mediante  reco¬ 
mendaciones  de  reglamento.  Así,  en  las 
NTC-04,  al  igual  que  en  el  Reglamento  ACI 
318-02,  se  especifica  que  el  ancho  efectivo 
es  el  menor  de  los  tres  valores  mostrados  en 
el  ejemplo,  que,  para  este  caso  particular,  es 
la  separación  centro  a  centro  de  las  vigas. 
Esta  manera  de  determinar  el  ancho  efectivo 
es  aproximada. 

j  Para  determinar  el  área  de  acero  se  sigue 

"  un  procedimiento  de  tanteos  como  el  ilustra¬ 
do  en  este  ejemplo.  Dicho  procedimiento 
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consiste  en  suponer  un  valor  tentativo  del  bra¬ 
zo  del  par  interno,  z.  Como  primera  aproxi¬ 
mación  puede  utilizarse  un  valor  de  0.9  d  o 
de  (d-  t/2).  Generalmente  con  ambas  expre¬ 
siones  se  obtienen  valores  muy  semejantes.  En 
el  ejemplo  se  usó  la  primera. 

A  partir  del  valor  tentativo  de  z,  se  cal¬ 
culó  el  área  de  acero  necesaria,  suponiendo 
que  el  acero  de  refuerzo  fluye,  o  sea  que  la 
sección  es  subreforzada.  De  esta  manera  se 
obtuvo  un  área  de  32.5  cm^.  La  fuerza  de  ten¬ 
sión  que  puede  desarrollarse  con  esta  área  de 
refuerzo  es  de  136,500  kg.  Por  equilibrio  de  la 
sección  transversal,  la  fuerza  de  compresión 
en  el  concreto  debe  tener  este  mismo  valor. 

El  siguiente  paso  consistió  en  determinar 
si  la  fuerza  de  compresión  necesaria  para  el 
equilibrio  alcanza  a  desarrollarse  dentro  del 
patín,  o  si  es  necesaria  la  contribución  del  alma 
de  la  viga.  Si  sucede  lo  primero,  el  eje  neutro 
cae  dentro  del  patín  y  la  viga  es  equivalente  a 
una  de  sección  rectangular  en  la  cual  se  ha  eli¬ 
minado  el  concreto  que  está  a  tensión.  Puesto 
que  en  los  cálculos  por  flexión  generalmente 
se  desprecia  la  contribución  del  concreto  suje¬ 
to  a  tensión,  el  procedimiento  que  se  sigue  en 
este  primer  caso  es  exactamente  el  mismo  que 
se  seguiría  para  una  viga  de  sección  rectangu¬ 
lar  con  un  ancho  igual  al  ancho  efectivo  del 
patín. 

Cuando  la  fuerza  de  compresión  no  al¬ 
canza  a  desarrollarse  dentro  del  patín,  el  eje 
neutro  cae  dentro  del  alma  y  la  viga  es  real¬ 
mente  una  viga  T  En  el  ejemplo  se  presenta 
esta  situación,  ya  que  la  fuerza  total  de  com¬ 
presión  requerida  es  136,500  kg,  mientras  que 
la  fuerza  que  puede  desarrollarse  en  el  patín 
es  únicamente  108,800  kg. 

En  la  mayoría  de  los  casos  prácticos,  el 
eje  neutro  cae  dentro  del  patín  y  la  viga  se  di- 
mensiona  como  viga  rectangular  por  alguno 
de  los  procedimientos  ya  expuestos.  Sin  em¬ 
bargo,  en  el  ejemplo  los  datos  se  plantearon 
de  tal  manera  que  la  viga  fuese  de  sección  T, 
con  objeto  de  ilustrar  el  procedimiento  que  se 
sigue  en  estos  casos. 


Las  fuerzas  de  compresión  en  el  patín  y 
en  el  alma  se  calcularon  usando  el  bloque 
rectangular  de  esfuerzos  equivalentes  acepta¬ 
do  en  las  NTC-04  (figura  5.7).  Los  resultados 
que  se  obtienen  de  esta  manera  son  suficien¬ 
temente  precisos  para  vigas  T,  aunque  existe 
un  cambio  brusco  en  el  ancho  de  la  sección 
transversal  en  la  unión  del  patín  con  el  alma. 
Un  procedimiento  más  preciso  consiste  en  la 
utilización  del  diagrama  real  esfuerzo-defor¬ 
mación  del  concreto,  usando  anchos  varia¬ 
bles  de  la  sección  transversal  al  calcular  los 
volúmenes  de  esfuerzos,  en  la  forma  descrita 
en  el  capítulo  5.  Si  se  usa  el  bloque  rectangu¬ 
lar  de  esfuerzos,  sucede  en  algunos  casos  que 
la  fuerza  de  compresión  alcanza  a  desarrollar¬ 
se  dentro  del  patín,  aunque  el  eje  neutro  cae 
dentro  del  alma.  Esto  ocurre  cuando  el  eje 
neutro  queda  ligeramente  debajo  del  patín.  En 
estos  casos,  la  viga  puede  dimensionarse  co¬ 
mo  si  fuese  rectangular,  aunque  el  eje  neutro 
esté  dentro  del  alma,  puesto  que  la  influencia 
de  esta  simplificación  es  despreciable. 

Una  vez  determinadas  en  el  ejemplo  las 
fuerzas  de  compresión  en  el  patín  y  en  el  al¬ 
ma,  se  calculó  la  posición  del  punto  de  apli¬ 
cación  de  la  resultante  de  estas  fuerzas,  o  sea 
de  la  fuerza  total  de  compresión.  Dicho  pun¬ 
to  de  aplicación  quedó  a  5.5  cm  de  la  cara  su¬ 
perior  del  patín.  A  continuación  se  calculó  el 
brazo  del  par  interno,  z,  que  es  la  distancia 
entre  el  centroide  del  acero  de  refuerzo  y  el 
punto  de  aplicación  de  la  fuerza  de  compre¬ 
sión.  Este  brazo  resultó  de  41 .5  cm,  algo  menor 
que  el  brazo  supuesto  inicialmente,  42.3  cm. 
&  efectuó  un  segundo  tanteo  con  un  valor  de 
z  =  41  cm.  En  este  tanteo  el  valor  calculado 
de  z  =  41 .2  cm  fue  prácticamente  igual  al  su¬ 
puesto,  por  lo  que  no  se  consideró  necesario 
hacer  un  nuevo  ajuste.  &  aprecia  que  el  valor 
del  momento  resistente,  M^,  determinado  supo¬ 
niendo  z  =  41.2  cm,  es  prácticamente  igual  al 
valor  de  M  requerido.  En  general,  no  es  necesa¬ 
rio  efectuar  más  de  un  ciclo  para  ajustar  el  área 
de  acero,  ya  que  el  valor  calculado  con  el  valor 
preliminar  de  z  es  suficientemente  preciso. 
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Para  proporcionar  el  acero  necesario  se  pro¬ 
puso  un  refuerzo  consistente  en  dos  barras  del 
No.  8  y  tres  del  No.  10,  que  dan  un  área  ligera¬ 
mente  superior  a  la  calculada.  Se  comprobó  que 
el  recubrimiento,  r,  correspondiente  a  la  disposi¬ 
ción  de  las  barras  adoptadas,  es  prácticamente 
igual  al  valor  supuesto  en  los  cálculos  iniciales. 

A  continuación  se  revisó  si  el  área  de 
acero  estaba  comprendida  entre  los  valores 
mínimo  y  máximo  permisibles. 

Las  NTC-04  no  hacen  ninguna  indi¬ 
cación  específica  sobre  el  refuerzo  mínimo  de 
secciones  T.  Por  tanto,  si  se  procede  con  rigor, 
debe  aplicarse  la  recomendación  general  de 
las  NTC-04  según  la  cual  el  armado  mínimo 
de  una  viga  debe  ser  el  requerido  para  que  el 
momento  resistente  de  la  sección  sea  por  lo 
menos  1 .5  veces  el  momento  de  agrietamien¬ 
to  de  la  sección  transformada  no  agrietada, 
considerando  un  módulo  de  rotura  //=  1 .4  v7^ 
para  concretos  clase  2  como  el  del  ejemplo. 
Los  autores  consideran  que  debe  tratarse  del 
momento  de  agrietamiento  correspondiente  a 
la  sección  no  agrietada  y  no  al  de  la  sección 
transformada  no  agrietada.  Si  se  usa  este  últi¬ 
mo  criterio,  el  porcentaje  mínimo  de  acero 
resulta  ser  función  del  acero  propuesto,  cuan¬ 
do  debiera  ser  independiente  de  este  valor.  La 


aplicación  literal  de  las  NTC-04  conduce  a  un 
procedimiento  demasiado  laborioso  para  fijar 
un  límite  inferior.  En  consecuencia,  en  el  ejemplo 
se  ilustra  la  aplicación  del  criterio  recomenda¬ 
do  por  los  autores. 

Puede  obtenerse  una  indicación  razona¬ 
ble  del  acero  mínimo  conveniente,  con  las 
ecuaciones  14.1  o  14.2,  utilizando  como  va¬ 
lor  del  ancho  b,  el  de  la  nervadura. 

La  cantidad  máxima  de  acero  permisible 
se  determinó  de  la  manera  siguiente.  Se  obtu¬ 
vo  primero  la  profundidad  del  eje  neutro,  c¿„ 
que  corresponde  a  una  viga  con  porcentaje 
balanceado  del  refuerzo.  La  ecuación  para  de¬ 
terminar  esta  profundidad  se  deduce  en  la  fi¬ 
gura  5.12  y  es  independiente  de  la  forma  de  la 
sección  transversal,  ya  que  está  basada  única¬ 
mente  en  condiciones  de  compatibilidad  de 
deformaciones.  El  valor  de  ct  en  el  ejemplo  re¬ 
sultó  de  27.6  cm.  A  partir  del  valor  de  ct  se 
calcula  la  profundidad  del  bloque  rectangular 
de  esfuerzos,  a^,  que  fue  23.5  cm.  La  fuerza  de 
compresión  correspondiente  a  este  bloque 
de  esfuerzos  fue  1 72,040  kg  y  el  área  de  ace¬ 
ro  necesaria  para  equilibrar  esta  fuerza,  As¿, 
fue  41  cm^,  mayor  que  el  área  propuesta,  por 
lo  que  se  cumple  con  el  requisito  de  acero  má¬ 
ximo  establecido  en  los  datos  del  problema. 
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cm 
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Módulo  de  rotura 
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Ejemplo  14.6  Determinación  del  refuerzo  de 
una  sección!  usando  ecuaciones  y  sistema  SI. 

Este  ejemplo  está  resuelto  con  el  Regla¬ 
mento  AGI  318-02.  En  primer  término  se  de¬ 
terminó  el  ancho  efectivo  del  patín  con  las 
tres  disposiciones  comentadas  en  el  ejemplo 
anterior.  Nuevamente  rigió  la  distancia  centro 
a  centro  entre  vigas  consecutivas.  Después  se 
calculó  el  momento  nominal  que  hay  que  re¬ 
sistir  y  se  supuso  un  recubrimiento  de  80  mm 
para  determinar  el  peralte  efectivo. 

Como  no  se  sabe  de  antemano  si  el  blo¬ 
que  de  esfuerzos  de  compresión  cae  dentro 
del  patín  o  dentro  del  alma,  se  supuso  tentati¬ 
vamente  que  caía  dentro  del  patín.  Bajo  estas 
circunstancias,  la  viga  trabaja  como  viga  rectan¬ 
gular  con  un  ancho  igual  al  ancho  efectivo  del 
patín.  &  usó,  por  lo  tanto,  la  ecuación  deducida 
en  la  figura  5.8  para  calcular  la  resistencia  a  fle¬ 
xión  de  vigas  rectangulares  subreforzadas,  te¬ 
niendo  como  incógnita  el  valor  de  o.  Obsérvese 
que  el  valor  de  b  sustituido  en  la  ecuación  es 
1500  mm.  &  obtuvo  un  valor  de  o  de  0.047 
y  un  valor  de  la  relación  de  refuerzo,  p,  de 
0.0029. 

A  continuación  se  revisó  si  era  correcta 
la  hipótesis  de  que  el  bloque  de  esfuerzos  de 
compresión  cae  dentro  del  patín.  Para  esto, 
se  calculó  la  profundidad  del  bloque,  a,  ne¬ 
cesaria  para  equilibrar  la  fuerza  de  tensión 
correspondiente  a  la  fluencia  del  refuerzo; 
véase  la  figura  5.1  0.  Como  a  resultó  menor 
que  t  el  bloque  de  esfuerzos  de  compresión 
cae  dentro  del  patín  y  la  hipótesis  fue  co¬ 
rrecta.  La  viga  trabaja  en  realidad  como  viga 
rectangular  y  no  como  viga!  Es  importante 
hacer  notar  que  si  a  hubiese  resultado  mayor 
que  t,  no  se  hubiese  podido  usar  la  ecuación 
deducida  en  la  figura  5.8,  ya  que  se  estaría 
en  el  caso  del  inciso  3  de  la  figura  5.1  0.  En  este 
caso,  para  encontrar  el  área  de  acero  se  puede 
proceder  de  la  siguiente  manera.  Se  calcula 
el  valor  de  Asp  con  la  ecuación  1  de  la  figura 
5.1  Q  y  después  se  calcula  el  área  A  con  la  ecua¬ 
ción  4  de  la  misma  figura  usando  el  momen¬ 
to  nominal,  M  que  sea  necesario  resistir. 


Finalmente  se  revisaron  las  limitaciones 
de  acero.  Según  el  Reglamento  AGI  318-02, 
la  relación  mínima,  pmím  se  aplica  al  área 
de  la  nervadura  únicamente.  Por  eso  se  usó  el 
valor  de  b'  igual  a  400  mm  y  no  el  ancho  to¬ 
tal  del  patín.  La  relación  balanceada,  pb,  se 
calculó  con  la  ecuación  deducida  en  la  figura 
5.12  para  secciones  rectangulares,  ya  que  co¬ 
mo  se  ha  dicho,  es  la  forma  en  que  trabaja  es¬ 
ta  viga.  Si  a  hubiese  sido  mayor  que  1,  la 
relación  balanceada  se  tendría  que  calcular 
con  la  ecuación  deducida  en  la  figura  5.14. 
Obsérvese  que  en  este  caso,  la  relación  pb 
está  definida  en  términos  del  área  de  la  nerva¬ 
dura,  como  se  indica  en  la  misma  figura. 

En  el  ejemplo  14.6  se  cumplen  ambas 
limitaciones  de  acero. 

14.3.4  Secciones  de  forma  cualquiera 

La  sencillez  geométrica  de  las  secciones  que 
se  han  estudiado  en  los  incisos  anteriores, 
permite  el  desarrollo  de  fórmulas  estándar 
de  cálculo  y  ayudas  de  diseño  que  facilitan 
la  labor  de  dimensionamiento. 

Hay  situaciones  en  que  existen  requisi¬ 
tos  técnicos  o  arquitectónicos  que  obligan  a 
recurrir  a  secciones  no  convencionales,  para 
las  cuales  no  se  cuenta  con  procedimientos 
directos  de  cálculo  como  los  mencionados; 
en  tales  casos  suele  recurrirse  a  tanteos.  A 
continuación  se  esboza  un  procedimiento 
aplicable  cuando  se  trata  de  un  problema  en 
el  que  no  existen  restricciones  en  cuanto  a  la 
forma,  es  decir,  cuando  el  proyectista  está  li¬ 
bre  para  escoger  la  forma  que  mejor  se  adap¬ 
ta  a  los  requisitos  particulares  del  caso. 

Pata  establecer  dimensiones  razonables 
para  un  tanteo  inicial,  puede  procederse  co¬ 
mo  sigue.  &  supone  un  peralte  compatible 
con  las  condiciones  del  problema,  con  lo  cual 
puede  estimarse  el  brazo  de  la  palanca  dispo¬ 
nible  como  una  fracción  del  peralte  total  h.  Es 
usual  considerar  valores  de  0.8/7  a  0.9h  para 
estos  cálculos  preliminares.  Gon  el  valor  del 
brazo  supuesto  se  calculan  las  magnitudes  de 
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EJEMPLO  14.6  (continuación) 
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las  fuerzas  Cy  Tdel  par  interno.  Si  se  aplican  las 
recomendaciones  del  ACI,  el  área  de  la  zona 
de  compresión  requerida  se  puede  estimar  de 
acuerdo  con  la  expresión 

bloque  Q  35 

donde  Abhque  es  el  área  de  concreto  corres¬ 
pondiente  al  bloque  de  compresión  definido 
por  el  ACI.  El  área  de  acero  puede  obtener¬ 
se  por  medio  de 


Con  estos  datos  se  propone  una  geome¬ 
tría  tentativa  y  una  distribución  del  refuerzo. 
La  resistencia  de  la  sección  propuesta  se  de¬ 
termina  por  el  método  general  descrito  en  la 
sección  5.6.  Si  la  resistencia  es  del  orden  de 


la  requerida,  el  problema  está  resuelto.  En 
caso  de  no  serlo,  se  hacen  los  ajustes  nece¬ 
sarios.  El  procedimiento  de  cálculo  sugerido 
se  muestra  esquemáticamente  en  la  figura 
14.5. 

Al  igual  que  en  las  secciones  rectangu¬ 
lares  y  T  debe  revisarse  si  se  cumplen  los  re¬ 
quisitos  de  acero  mínimo  y  máximo. 

Para  investigar  si  el  acero  es  superior  a 
un  mínimo  conveniente,  se  siguen  las  reco¬ 
mendaciones  de  la  sección  14.2.1.  Para  in¬ 
vestigar  si  el  acero  es  inferior  al  máximo 
permitido,  puede  procederse  en  la  forma  in¬ 
dicada  en  el  ejemplo  14.5  para  la  vigaT. 

Muchas  veces  la  geometría  y  el  tamaño 
de  la  sección  han  sido  fijados  previamente 
por  consideraciones  ajenas  a  las  de  resisten¬ 
cia  y  comportamiento.  En  este  caso  el  proble¬ 
ma  se  reduce  a  determinar  por  tanteos  el 
acero  necesario  y  a  comprobar  si  se  cumplen 
los  requisitos  de  acero  mínimo  y  máximo. 
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Figura  14.5  Dirnensionarniento  por  flexión  de  una  sección  de  forma  cualquiera. 


14.4  Dirnensionarniento  de  vigas 

En  los  ejemplos  de  esta  sección  se  pretende 
mostrar  los  principales  aspectos  del  dimen- 
sionamiento  completo  de  vigas.  El  ejemplo 

14.7  trata  el  dirnensionarniento  de  una  viga 
isostáticade  sección  rectangular.  El  ejemplo 

14.8  ilustra  el  dirnensionarniento  de  una  vi¬ 
ga  continua  de  sección  T. 

El  cálculo  de  los  momentos  y  fuerzas 
cortantes  de  vigas  continuas  puede  hacerse 
por  medio  de  cualquiera  de  los  métodos  usuales 
de  análisis  estructural,  teniendo  en  cuenta  las 
posiciones  de  la  carga  viva  que  produzcan 
los  efectos  más  desfavorables.  También  es  po¬ 
sible  recurrir  a  métodos  aproximados,  como 
el  de  los  coeficientes  propuestos  en  el  Regla¬ 
mento  AGI,  cuya  aplicación  se  ilustra  en  el 
ejemplo  14.8.  Estos  coeficientes,  que  tienen 
en  cuenta  de  manera  aproximada  el  efecto  de 
las  variaciones  de  carga  viva,  son  aplicables  al 
análisis  de  vigas  continuas  y  losas  en  una  di¬ 
rección,  siempre  que  se  cumplan  las  siguien¬ 
tes  condiciones: 

a)  La  viga  o  losa  tiene  por  lo  menos  dos 
claros  continuos.  , 

b)  Los  claros  son  aproximadamente  igua¬ 
les,  de  tal  manera  que  el  mayor  de  los 


dos  claros  adyacentes  no  exceda  al 
menor  en  más  del  20  por  ciento. 

c)  Las  cargas  están  uniformemente  dis¬ 
tribuidas. 

d)  La  carga  viva  por  metro  cuadrado  no  es 
mayor  que  tres  veces  la  carga  muerta. 

e)  Los  miembros  son  de  sección  transver¬ 
sal  constante. 

Los  coeficientes  del  AGI  se  resumen  en 
la  tabla  14.1 . 

Los  coeficientes  aproximados  propues¬ 
tos  en  el  Reglamento  AGI,  implican  la  exis¬ 
tencia  de  dos  juegos  de  diagramas  de  fuerza 
cortante  y  momento  para  cada  claro,  corres¬ 
pondiendo  uno  a  la  condición  de  carga  que 
produce  el  momento  positivo  máximo  en  la 
zona  central  del  claro  y  el  otro  a  la  condi¬ 
ción  que  da  los  máximos  momentos  negati¬ 
vos  en  los  extremos  del  claro.  En  las  figuras 
14.6  y  14.7  se  muestran  los  diagramas  para 
un  claro  extremo,  en  que  el  apoyo  extremo 
es  continuo  con  una  columna,  y  un  claro  in¬ 
terior,  respectivamente.  Los  valores  de  las 
ordenadas  y  las  distancias  que  aparecen  en 
los  diagramas  de  las  figuras  citadas  pueden 
deducirse  aplicando  los  principios  de  estáti¬ 
ca,  ya  que  el  uso  de  determinado  coeficien¬ 
te  de  momento,  implica  un  diagrama  de 
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momentos  estáticamente  compatible.  Otras 
combinaciones  de  coeficientes  pueden  tra¬ 
tarse  análogamente.  Los  diagramas  descritos 
facilitan  el  trazo  de  envolventes  de  momen¬ 
to  para  la  determinación  de  las  secciones 
donde  se  puede  cortar  o  doblar  barras  y  de¬ 


finen  la  localización  de  los  puntos  de  infle¬ 
xión,  dato  que  se  requiere  para  algunos  as¬ 
pectos  del  detallado  del  refuerzo. 

El  trazo  de  las  envolventes  de  momentos 
en  la  forma  descrita  permite  detallar  el  refuer¬ 
zo  de  manera  que  se  ajuste  con  precisión  a  los 


Tabla  14.1  Coeficientes  de  momentos  flexionantesy  fuerzas  cortantes  del  Reglamento 
ACI  318-02 


Momento  positivo 

Claros  extremos 

Extremo  discontinuo  sin  restricción 

Extremo  discontinuo  con  restricción 

Claros  interiores 

Wa/^/11 

1/y  ^^/16 

Momentos  negativos  en  el  paño  exterior  del  primer  apoyo  interior 

Dos  claros 

Más  de  dos  claros 

Wy  0 

Momento  negativo  en  los  otros  paños  de  apoyos  interiores 

i/y  ilm 

Momento  negativo  en  los  paños  de  todos  los  apoyos  para  losas  con 
claros  menores  que  3.05  m  y  para  vigas  cuando  la  relación  entre 
la  suma  de  las  rigideces  de  las  columnas  y  las  rigideces  de  las 
vigas  es  mayor  que  ocho  en  ambos  extremos  del  claro 

Momento  negativo  en  la  cara  interior  del  apoyo  exterior  de  miembros 
monolíticos  con  los  apoyos 

Cuando  el  apoyo  es  una  viga  de  fachada 

Cuando  el  apoyo  es  una  columna 

Wuil/IA 

wuilnb 

Fuerza  cortante  en  claros  extremos  en  el  paño  del  primer  apoyo  interior 

1.1  5  w„  4/2 

Fuerza  cortante  en  los  demás  apoyos 

Wu£n/2 

Notas:  es  el  claro  libre  para  momento  positivo  y  fuerza  cortante  y  el  promedio  de 

los  claros  libres  adyacentes  para  momento  negativo, 
i/y  es  la  carga  uniforme  última  total. 
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requisitos  teóricos.  Sin  embargo,  el  procedi¬ 
miento  es  un  tanto  tedioso.  Por  ello,  en  aras 
de  la  simplificación,  en  algunos  manuales, 
como  los  de  las  referencias  14.6  y  14.13,  se 
han  propuesto  armados  estándar  que  satisfa¬ 


cen  de  manera  conservadora  los  requisitos 
implícitos  en  los  coeficientes  aproximados  de 
momento  del  AGI.  En  la  figura  14.8  se  mues¬ 
tra  una  recomendación  típica  para  los  claros 
interiores  de  marcos. 


Figura  14.6  Claro  extremo  con  apoyo  extremo  (a  la  izquierda)  continuo  con  una  columna. 
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Figura  14.8  Armado  estándar  típico  para  un  claro  interior  de  una  viga  continua. 


Ejemplo  14.7  Dimensionamiento  de  una  vi¬ 
ga  isostáticade  sección  rectangular. 

La  viga  del  ejemplo  es  una  rectangular 
sobre  dos  apoyos,  con  uno  de  sus  extremos  en 
voladizo. 

Las  cargas  dadas  son  a  nivel  de  servicio  y 
aparecen  desglosadas  en  cargas  vivas,  desig¬ 
nadas  con  los  subíndices  cv,  y  cargas  muertas, 
designadas  con  los  subíndices  cm. 

Pata  mayor  sencillez  en  la  exposición  no 
se  hizo  un  estudio  de  variaciones  de  carga  vi¬ 
va  que  habría  sido  aconsejable  en  un  caso 
real.  Se  impone  la  limitación  de  que  la  cuan¬ 
tía  sea  del  orden  del  40  por  ciento  de  la  co¬ 
rrespondiente  a  la  condición  balanceada.  El 
dimensionamiento  se  efectuó  de  acuerdo  con 
las  NTC-04. 

Puesto  que  es  una  combinación  de  carga 
viva  y  carga  muerta,  las  cargas  a  nivel  último 
se  determinaron  multiplicando  por  un  factor 
de  carga  fe  =1-4.  Las  fuerzas  cortantes  y  los 
momentos  debidos  a  estas  cargas  se  determi¬ 
naron  como  se  muestra  en  la  hoja  de  cálculo 
2.  El  momento  máximo  se  presentó  en  el  apo¬ 
yo  B  y  la  fuerza  cortante  máxima,  a  la  derecha 
de  dicho  apoyo. 

Pata  escoger  las  dimensiones  de  la  sección 
se  determinaron  los  peraltes  efectivos  para  va¬ 
rios  anchos  b  correspondientes  a  p  =  0.4 


Como  momento  crítico,  con  un  criterio  con¬ 
servador,  se  tomó  el  del  centro  del  apoyo,  y  no 
el  momento  en  el  paño  del  apoyo  como  suelen 
permitir  los  reglamentos,  por  no  ser  el  apoyo 
continuo  con  la  viga.  &  determinó  también  la 
máxima  capacidad  admisible  en  cortante  para 
las  diversas  combinaciones  de  by  d  considera¬ 
das.  Como  se  indicó  en  la  sección  7.6.^  esta 
capacidad  máxima  es  de  2.5  f/?  bd  aun 
para  vigas  con  estribos.  &  escogió  una  sección 
de  30  cm  de  ancho.  El  peralte  efectivo  para  esta 
sección  fue  74.  Suponiendo  un  recubrimientode 
6  cm  se  obtuvo  un  peralte  de  80  cm.  Las  pro¬ 
porciones  de  la  sección  escogida  están  dentro 
de  los  valores  usuales  y  la  capacidad  en  cortan¬ 
te  resultó  adecuada,  ya  que  la  fuerza  cortante 
máxima,  1 9.8  ton,  está  entre  Vcr  y  Vmáx.adm- 

La  determinación  de  las  áreas  de  acero 
requeridas  en  las  secciones  críticas  para  las 
dimensiones  adoptadas,  se  muestra  en  forma 
tabular  en  la  hoja  4.  (El  cálculo  de  las  cuan¬ 
tías  de  acero  se  hizo  con  la  ayuda  de  las  ta¬ 
blas  del  Apéndice  B.) 

Los  armados  propuestos  se  ilustran  en 
croquis.  Como  comprobación  se  calculó  el 
momento  resistente  correspondiente  a  estos 
armados,  que  resultó  adecuado.  Se  determi¬ 
nó  también  el  momento  resistente,  m,  para 
dos  barras  del  No.  8,  dato  útil  para  el  corte 
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de  las  barras  de  refuerzo  negativo.  Este  valor 
se  estimó  de  manera  aproximada  suponien¬ 
do  que  el  momento  resistente  es  proporcio¬ 
nal  al  área  de  acero. 

Los  detalles  del  corte  y  anclaje  de  ba¬ 
rras  se  muestran  en  la  hoja  de  cálculo  7. 
Puesto  que  el  refuerzo  positivo  consistió  en 
sólo  dos  barras,  se  mantuvo  este  armado  en 
todo  el  tramo.  En  el  extremo  libre  se  prolon¬ 
gó  el  refuerzo  una  longitud  de  40  cm  en  la 
forma  especificada  en  las  NTC-04.  Según  las 
mismas  normas,  por  lo  menos  la  cuarta  par¬ 
te  del  refuerzo  positivo  debe  prolongarse 
hasta  los  apoyos  continuos.  En  este  caso,  las 
dos  barras  que  constituyen  el  refuerzo  posi¬ 
tivo  se  prolongaron  una  distancia  de  30  cm 
a  partir  del  apoyo.  Las  NTC-04  no  especifi¬ 
can  la  longitud  requerida  de  penetración. 
Los  30  cm  del  ejemplo  son  superiores  a  los 
15  cm  que  requiere  el  Reglamento  ACI  318- 
02  como  mínimo.  Se  cortó  una  de  las  tres 
barras  necesarias  para  resistir  el  momento 
negativo.  Las  secciones  donde  teóricamente 
deja  de  ser  necesaria  la  barra  interrumpida, 
se  determinaron  por  medio  de  la  construc¬ 
ción  gráfica  mostrada  en  la  hoja  de  cálculo 
7.  En  la  mayoría  de  los  casos  prácticos  los 
métodos  gráficos  semejantes  al  empleado  en 
el  ejemplo  tienen  una  precisión  adecuada. 
Obsérvese  que  la  barra  interrumpida  se  pro¬ 
longó  una  distancia  igual  al  peralte  efectivo, 
más  allá  de  la  sección  en  la  que  teóricamente 
no  era  necesaria,  y  que  las  otras  dos  barras 
se  prolongaron  también  un  peralte  efectivo 
más  allá  del  punto  de  inflexión.  La  barra  in¬ 
terrumpida  quedó  con  una  longitud  mayor 
que  la  longitud  de  anclaje,  Ld,  y  las  otras  dos 
barras  con  una  longitud  mayor  que  L^i  +  d  a 
partir  de  la  sección  teórica  de  corte  de  la  ba¬ 
rra  interrumpida.  En  el  extremo  del  voladizo 
el  refuerzo  se  prolongó  con  un  criterio  se¬ 
mejante  al  empleado  en  el  apoyo  C.  El  dis¬ 
poner  de  anclaje  adecuado  en  el  extremo  de 
voladizos  es  especialmente  importante  cuan¬ 


do  en  dicho  extremo  actúa  una  carga  con¬ 
centrada,  como  en  el  ejemplo. 

Para  ilustrar  el  dimensionamiento  por 
cortante,  para  mayor -sencillez  se  consideró 
únicamente  la  porción  izquierda  del  tramo 
BC.  La  separación  calculada  para  estribos  del 
No.  2.5  fue  casi  igual  a  la  separación  máxima 
admisible,  que  resultó  de  35  cm.  En  el  arma¬ 
do  propuesto,  se  usó  en  toda  la  viga  la  sepa¬ 
ración  calculada  de  33  cm.  El  primer  estribo 
se  colocó  a  una  distancia  del  paño  igual  a  la 
mitad  de  esta  separación,  práctica  que  es  bas¬ 
tante  común.  El  corte  de  la  barra  interrumpida 
quedó  en  una  zona  de  tensión.  Sin  embargo, 
de  acuerdo  con  las  NTC-04  no  fue  necesario 
hacer  una  revisión  de  la  resistencia  a  cortante 
por  este  motivo,  ya  que  sólo  se  interumpió  la 
tercera  parte  del  refuerzo. 

Se  calculó  la  deformación  del  tramo  BC 
únicamente,  ya  que  un  cálculo  previo  indi¬ 
có  que  la  deformación  del  voladizo  no  era 
crítica.  Con  un  criterio  conservador  se  con¬ 
sideró  que  la  carga  viva  actuaría  únicamen¬ 
te  en  el  tramo  SC.  Tanto  en  la  determinación 
del  momento  de  inercia  promedio,  como  en 
la  del  factor  promedio  para  estimar  los  efec¬ 
tos  diferidos,  se  despreció  la  influencia  de  la 
presencia  de  acero  de  compresión  en  el 
apoyo  B.  Por  sencillez,  la  deflexión  se  calcu¬ 
ló  al  centro  del  claro.  Este  valor  difiere  del 
correspondiente  a  la  deflexión  máxima.  La 
deflexión  calculada  resultó  mayor  que  la 
máxima  admisible  según  el  Reglamento  del 
Distrito  Federal.  Sin  embargo,  dadas  las  con¬ 
sideraciones  conservadoras  en  que  se  basó 
la  estimación  de  la  deformación,  el  diseño 
propuesto  podría  considerarse  aceptable. 

Para  la  revisión  del  agrietamiento  se  tomó 
O.Sfy  como  valor  aproximado  del  esfuerzo  del 
acero  a  nivel  de  servicio,  fs-  &  comprobó  que 
el  requisito  que  establece  el  Reglamento  del 
Distrito  Federal  se  cumple  ampliamente.  Bi  ca¬ 
so  de  duda,  el  esfuerzo  /j  puede  determinarse 
usando  el  artificio  de  la  sección  transformada. 
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EJEMPL 


>imcn'>ionamiento  de  una  viga  isostátic. 


Conrreto:  í'V  =  200  kp/í  m 
\i  ftn’  =  -IJOl)  k'^  I  in 


Requisitos  iiimddo  longitudinal 


lihic:  ?.'i  cin 


Regla  mentó:  NTC-04 


(de  i.i  i't  Li.  I  iDn  I 


0.0024 


lecuac  ¡()n  5.2) 


0000  X  0.05 
ri)()  Midi) 


O.ü'102 


Dirnensionarniento  de  vigas  487 


488  Dimensionamiento  de  vigas 


Dimensionamiento  de  vigas  489 


EJFMPLO  14.7  ((.ontinuüción) 

cÁLcmo  nr.L  refuerzo  longitudis  \i 

Siif)nnfr:  •!  --  h  (>  ( iti  I  cm 
(  .i/i  ulo  <U‘  .i/f.ís  (i(‘  .ii  c/.j  roqucruid-i  en  si>í  f i  nln  .is 
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FIFMPIO  14.7 


nuaci 


Tramos 


Iramo  ® -4,  =  i  barras  del  Nu.  fi 

f>  =  O.ÜOí>8  <  0.01  ■>  Ver  cáli  ulo  M/;' 

V,  ^  =  F,i  hd  i0.2  +  20  p)  \'f\  U-cuat 

=  0.9  -  ''  "4.0  ’  20  ''0  1)1)0.1  \  lf)0  'il.'it.o 


VcK  =  0.8  X  30  X  74  (0.2  +  20  X  0.004S)  V  1 GO  =  <>51 5  kg 


494  Dimensionarnientode  vigas 


Dirnensionarniento  de  vigas  495 


DEFORMACION 


por  ciento  de  la  carga  viva  act 
i  .1  rlenionlo')  no  estructurales, 
amento  la  deiormación  del  tra 
el  voladizo  no  es  crítica.)  Para  i 
irga  viva  está  únicamente  en  el 
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Detloxión  iiiniodifilá  dchuJ.i  al  00  por  t  ionro  do  id  car^a  viva  fon 


O.fj  X  1  .6 
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gSilK; 


EJEMPLO  14.7  (continuación. 


Ejemplo  14.8  Dimensionamiento  de  una  viga 
continua  usando  los  coeficientes  aproximados 
del  ACI. 

En  este  ejemplo  se  ilustra  el  dimensiona¬ 
miento  del  claro  extremo  y  del  claro  interior 
contiguo  a  éste,  de  una  viga  continua  que  for¬ 
ma  parte  de  un  marco.  &  impuso  como  restric¬ 
ción  que  el  acero  máximo  no  excediera  del  65 
por  ciento  del  correspondiente  a  la  condición 
balanceada.  Los  momentos  se  calcularon  utili¬ 
zando  los  coeficientes  aproximados  que  se  re¬ 
sumen  en  la  tabla  14.1. 

Las  dimensiones  se  escogieron  con  base 
en  el  momento  requerido  en  la  cara  exterior 
del  primer  apoyo  interior,  que  es  el  valor  críti¬ 


co  según  los  coeficientes  del  ACI.  &  encontró 
que  una  sección  de  30  X  60  cm  cuenta  con  una 
adecuada  resistencia  tanto  a  momento  como  a 
fuerza  cortante. 

La  determinación  del  acero  requerido  en 
las  diversas  secciones  críticas,  se  llevó  a  cabo 
en  forma  tabular  como  se  muestra  en  la  hoja 
de  cálculo  4.  Los  valores  del  índice  de  refuer¬ 
zo  o  se  calcularon  con  la  ayuda  de  la  gráfica 
del  Apéndice  A.  Nótese  que  las  fórmulas  que 
aparecen  en  las  gráficas  dan  valores  nomina¬ 
les.  Sin  embargo,  pueden  utilizarse  también 
para  valores  de  diseño  cuidando  de  afectar  los 
momentos  últimos  del  valor  del  coeficiente  de 
resistencia,  apropiado.  Los  datos  correspon- 
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dientes  a  momentos  negativos  se  consignaron 
encima  de  la  línea  trazada  para  cada  renglón, 
y  los  correspondientes  a  momentos  positivos, 
debajo  de  ella.  &i  las  zonas  de  momento  posi¬ 
tivo  se  comprobó  que  el  patín  de  las  vigas  tie¬ 
ne  amplia  capacidad  para  equilibrar  la  fuerza 
de  tensión  del  acero,  de  manera  que  la  deter¬ 
minación  del  acero  se  efectuó  como  para  una 
viga  de  sección  rectangular,  de  ancho  igual  al 
ancho  efectivo  de  la  sección!  (Como  las  cuan¬ 
tías  de  acero  resultaron  muy  pequeñas,  en  este 
caso  los  valores  de  o  se  determinaron  con  la 
fórmula  adecuada,  por  la  falta  de  precisión  de 
la  gráfica.)  El  acero  para  las  secciones  rectan¬ 
gulares  de  los  apoyos,  se  estimó  despreciando 
la  presencia  de  acero  de  compresión  que,  co¬ 
mo  ya  se  vio  anteriormente,  influye  poco  en  la 
resistencia  de  vigas  subreforzadas. 

Los  armados  propuestos  para  las  distintas 
secciones  se  muestran  con  detalle  en  las  hojas 
de  cálculo  5  a  8.  En  cada  caso  se  revisó  la  re¬ 
sistencia  proporcionada  por  el  armado  pro¬ 
puesto,  teniendo  en  cuenta  el  peralte  efectivo 
correspondiente  al  recubrimiento  fijado.  & 
aprecia  que  en  los  apoyos,  donde  el  acero  queda 
en  la  losa,  se  distribuyó  en  un  ancho  superior  al 
de  la  nervadura,  siguiendo  las  indicaciones  del 
ACI.  &  estimaron  también  los  momentos  resis¬ 
tentes  de  varios  grupos  de  barras  con  vistas  a  la 
determinación  de  las  secciones  donde  se  pueda 
cortar  el  refuerzo.  En  la  hoja  de  cálculo  9  se  re¬ 
presenta  un  esquema  preliminar  del  refuerzo 
longitudinal.  &  aprecia  que  en  todas  las  seccio¬ 
nes  el  refuerzo  propuesto  es  superior  al  requerido. 

La  revisión  del  anclaje  en  la  columna  ex¬ 
trema  A,  indicó  que  el  gancho  estándar  de  90° 
era  ampliamente  adecuado  para  las  barras  que 
penetran  en  la  columna.  En  cuanto  a  las  dos 
barras  ancladas  en  la  viga  de  borde,  se  com¬ 
probó  que  las  dimensiones  de  ésta  son  sufi¬ 
cientes  para  alojar  la  parte  vertical  del  gancho. 
Sin  embargo,  si  se  considera  como  sección 
crítica  el  paño  interior  de  la  viga  de  borde,  el 
anclaje  proporcionado  es  un  poco  escaso. 

Él  corte  de  barras  se  efectuó  con  base  en 
un  diagrama  que  muestra  la  envolvente  de  mo¬ 


mentos  (hoja  de  cálculo  11),  determinada  con 
la  ayuda  de  los  datos  de  las  figuras  14.6  y  14.7. 
Por  sencillez,  en  el  cálculo  de  las  longitudes  de 
desarrollo  necesarias  se  consideró  únicamente 
el  factor  de  modificación  por  barras  "altas".  & 
ignoró  el  pequeño  ajuste  posible  cuando  el  re¬ 
fuerzo  propuesto  es  superior  al  requerido  teóri¬ 
camente. 

La  determinación  de  los  puntos  de  ter¬ 
minación  o  corte  de  barras  se  hizo  gráfica¬ 
mente.  No  se  hicieron  cortes  de  barras  del 
refuerzo  negativo,  con  el  fin  de  no  tener  que 
comprobar  los  requisitos  mencionados  en  la 
sección  7.6.16,  que  se  deben  satisfacer 
cuando  se  hacen  cortes  en  zonas  de  tensión. 
Aunque  esto  implica  un  aumento  en  el  ace¬ 
ro  longitudinal  empleado,  se  evita  el  refuer¬ 
zo  transversal  adicional  que  generalmente 
resulta  de  la  aplicación  de  las  indicaciones 
de  la  sección  mencionada.  Por  la  misma 
razón,  las  barras  para  refuerzo  positivo  que 
se  cortaron,  se  hicieron  penetrar  en  la  zona 
de  compresión  una  distancia  aproximadamente 
igual  a  un  peralte  efectivo  a  partir  de  los  pun¬ 
tos  de  inflexión.  Puede  comprobarse  que  el 
armado  propuesto  satisface  adecuadamente 
todos  los  requisitos  de  desarrollo  por  ancla¬ 
je  del  refuerzo. 

El  dimensionamiento  del  refuerzo  trans¬ 
versal  se  ilustra  en  el  ejemplo,  considerando 
la  parte  derecha  del  claro  AB.  El  diagrama  de 
fuerza  cortante  utilizado,  se  obtuvo  con  la 
ayuda  de  la  figura  14.66,  que  da  los  valores 
más  desfavorables.  (También  se  podría  haber 
deducido  un  diagrama,  partiendo  del  valor  de 
la  fuerza  cortante  en  el  paño  exterior  del  pri¬ 
mer  apoyo  interior  dado  en  la  tabla  14.1,  que 
es  algo  más  conservador  que  el  dado  en  la  fi¬ 
gura  14.66).  La  contribución  del  concreto  se 
determinó  con  el  método  sencillo  propuesto 
por  el  Reglamento  ACI  (sección  7.6.1a),  según 
el  cual  dicha  contribución  se  evalúa  por  me¬ 
dio  de  la  expresión  Uc  =  0.5  bd.  La  deter¬ 
minación  de  las  separaciones  de  los  estribóse 
diversas  distancias  a  partir  del  paño  del  apo¬ 
yo,  se  llevó  acabo  a  partir  del  diagrama  de  la 
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contribución  del  refuerzo  requerido,  V/j-  Este  usaron  15  cm  hasta  los  172  cm.  Después  se 

diagrama  se  construyó  teniendo  en  cuenta  usó  la  separación  máxima.  Obsérvese  que,  a 

que  la  pendiente  correspondiente  está  dada  pesar  de  que  teóricamente  se  puede  pres- 

por  la  expresión:  m  =  w/^,  ya  que  los  valores  cindir  de  refuerzo  transversal  en  la  porción 

de  \/s  son  nominales.  A  partir  de  los  datos  pro-  central  del  claro,  se  continúa  el  refuerzo  míni- 

porcionados  por  el  diagrama  de  Vs  se  determi-  mo  en  dicha  porción,  siguiendo  una  práctica 

naron  las  separaciones  necesarias  en  la  sección  muy  común. 

crítica,  a  un  metro  y  a  1.5  m  del  paño  de  apo-  La  revisión  de  los  requisitos  de  desarrollo 

yo.  &  calculó  también  la  distancia  a  partir  del  del  refuerzo  positivo  en  puntos  de  inflexión,  se 

paño  del  apoyo  desde  la  cual  se  podía  colocar  ilustró  considerando  el  punto  de  inflexión  de- 

el  refuerzo  transversal  con  la  separación  má-  recho  del  claro  AB.  &  comprobó  que  los  re- 

xima  admisible.  Con  base  en  la  información  quisitos  establecidos  en  la  sección  9.8  se 

anterior  se  propuso  la  distribución  de  estribos  cumplen  ampliamente.  Una  vez  escogidas  las 

mostrados  en  la  hoja  de  cálculo  1 5,  que  cubre  dimensionesde  la  sección  y  detallado  el  refuer- 

conservadoramente  los  requisitos  correspon-  zo,  es  necesario  comprobar  si  el  comportamien- 

dientes.  En  vez  de  los  13  cm  que  arrojaron  los  to  en  condiciones  de  servicio  es  adecuado, 

cálculos  se  usó  una  separación  cerrada  a  Esto  implica  la  estimación  de  la  deflexión  y  la 

1 0  cm  en  los  primeros  97  cm  (en  vez  de  los  evaluación  del  riesgo  de  agrietamiento  de  acuer- 

100  teóricos);  y  en  vez  de  una  separación  de  do  con  lo  que  establece  el  Reglamento  AGI 

16  cm  hasta  150  cm  del  paño  del  apoyo,  se  318-02  (secciones  1 1 .4.1  y  10.8.1  ). 
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508  Dimensionarniento  de  vigas 


Dimensionamiento  de  vigas  509 


510  Dimensionamiento  de  vigas 


C)  I4.H  icnnlinuacitin 


de  !oi.h()  inleri 
00x2.22 


11 1  cm  >'3ü  cm 


uperior, 

X  2.22 


1 45  cm  >  30  cm 


Ifi.lu)  mierior, 
2.54 


127  cm  >  .30  cm 


Dimensionamiento  de  vigas  5 1 1 


512  Dimensíonamiento  de  vigas 


piolongdihe  ni  refuerzo 


FSTRIBOS 


Dimensionamiento  de  vigas  5 1 3 


EJEMPLO  14.8  (continuación) 


álculo  2) 


Diagrama  dt!  l- 


socnóii  rnlii  j 


5 1  4  Dirnensionamiento  de  vigas 


. 


I— 


Dimensionamiento  de  vigas  515 


516  Dirnensionamiento  de  vigas 


EJEMPLO  14.8  (continuación) 
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EJEMPLO  14.8  (continuación) 


Longitud  He  desarrollo  disponible  =  Lri,fp 

V', 


..  s.. !!  30.65  , . 

,V/.,  = - = - =  54.06  ton-m 


ó 


0.9 


I.  < 


/,  =93-  40  =  5  5  cm 
12ty,,  =  l2x2.54  =  :3Ucm^.-. =  30  cm 
d  =  54  cm 


L  =  +  0..30  =  I  ..5ü  >  /„.  -  1 .27  m 

26.69 


íecuación  9.231 
(ver  hoja  de  c  ákulo  6' 


(ver  hoja  de  cálculo  10) 
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Ejercicios 


(Observación:  los  siguientes  ejercicios  pueden  resolverse  con  las  NTC-04  o  con  el  Reglamento  AGI  318-02,  salvo 
cuando  se  Indique  lo  contrario.) 


14.1  Calcular  y  detallar  el  refuerzo  por  flexión  de 
una  sección  de  30  x  100  cm  para  que  resista 
un  momento  M,  =  90  ton-m.  Supóngase  un 
concreto  de  f'c  =  200  kg/cm^  y  un  acero  de 
fy  =  4200  kg/cm2. 

14.2  Dimensionar  una  sección  rectangular  con  rela¬ 
ción  h/b=2.5  para  que  resista  un  momento 
M,  =  60  ton-m.  La  relación  de  refuerzo,  p, 
debe  ser  aproximadamente  de  0.4  ph  y  las  di¬ 
mensiones  h  y  b  serán  múltiplos  de  5  cm.  El 


concreto  debe  ser  de  f'c  =  300  kg/cm^  y  el  ace¬ 
ro  de  fy  =  4200  kg/cm^ 

14.3  Calcular  el  refuerzo  de  una  sección  rectangular 
de  25  X  60  cm  para  que  resista  un  momento 
flexionante  M,  =  65  ton-m.  Supóngase  un  con¬ 
creto  de  f'c  =  200  kg/cm^  y  un  acero  de  fy  = 
4200  kg/cm^.  El  refuerzo  de  tensión  no  debe 
exceder  del  75  por  ciento  del  correspondiente 
a  la  sección  balanceada. 


14.4  Calcular  el  área  de  acero  de  la  siguiente  sección  para  que  resista  un  momento  M,  =160  ton-m.  Comprobar 
si  el  acero  es  menor  del  75  por  ciento  del  correspondiente  a  la  condición  balanceada. 


f'^  =  200  kg/cm^ 

fy  =  4200  kg/cm2 

Claro  de  la  viga  =  640  cm 

Distancia  centro  a  centro  de  nervaduras  =  250  cm 


14.5  Calcular  el  área  de  acero  de  la  siguiente  sección  para  que  resista  un  momento  M,  =  30  ton-m.  Comprobar 
si  la  cantidad  de  acero  es  mayor  que  la  mínima  admisible  y  menor  que  el  75  por  ciento  de  la  correspondien¬ 
te  a  la  condición  balanceada. 
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14.6  Dimensionar  ia  siguiente  viga  de  sección  rectanguiar. 


f'^  =  250  kg/cm^ 

=  4200  kg/cm2 
=  20  ton 

vv  =  3  ton/m  (inciuye  peso  propio) 

Psemc;o=10‘on 

^servicio  =  1  -5  ton/m 

A  «0.75A,¿ 


14.7  Dimensionar  ia  siguiente  viga  rectanguiar.  Las  cargas  de  servicio  que  deben  considerarse  en  ias  comproba¬ 
ciones  de  agrietamiento  y  deformaciones,  son  ei  40%  de  ias  indicadas. 


2u 

=  300  kg/cm2 
fy  =  4200  kg/cm2 
vy  =  3.5  ton/m 
=  25  ton 
P2u  =  5  ton 


14.8  Determinar  ia  defiexión  dei  ciaro  AB  dei  ejem-  14.9  Revisar  si  ei  refuerzo  negativo  dei  apoyo  B  y  ei 
pió  14.7,  considerando  que  ei  30  por  ciento  de  positivo  dei  ciaro  AB  de  ia  viga  dei  ejempio 

ia  carga  viva  actúa  en  forma  continua.  Compro-  14.7,  satisfacen  ios  requisitos  de  agrietamiento 

bar  si  ia  defiexión  caicuiada  satisface  ios  requi-  que  estabiece  ei  Regiamente  ACi  31 8-02. 

sitos  que  estabiece  ei  Regiamente  ACi  318-02 
para  miembros  cuya  deformación  no  afecta  a 
eiementos  no  estructuraies. 


14.1  0  Hacer  un  diseño  compieto  dei  ciaro  interior  de  ia  viga  continua  mostrada  en  ei  croquis,  inciuyendo  ia  revi¬ 
sión  de  ia  defiexión  y  dei  agrietamiento.  Caicuiar  ios  momentos  con  ios  coeficientes  de  ia  tabia  14.1.  Para 
todos  ios  aspectos  dei  dimensionamiento,  apiíquense  ias  indicaciones  de  ias  NTC-04.  Para  ia  revisión  de  de¬ 
flexión,  considerar  que  el  45  por  ciento  de  la  carga  viva  actúa  en  forma  continua  y  que  la  deformación  pue¬ 
de  afectar  a  elementos  no  estructurales. 
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Concreto  :  /  =  300  kg  /cm^ 

Acero  principal:  =  6000  kg/cm^ 

Acero  estribos:  fy  =  4200  kg/cm^ 


CAPÍTULO  15 


Dimensionamiento 
de  columnas 


15.1  Introducción. /1 5.2  Recomendaciones 
para  ei  dimensionamiento  de  coiumnas. 
115.3  Ayudas  de  diseño  para  ei  dimensio- 
namiento  de  coiumnas.  /1 5.4  Ejempios. 


15.1  Introducción 


&  este  capítulo  se  trata  el  dimensionamien¬ 
to  de  columnas  dados  la  carga  axial  y  el  mo¬ 
mento  que  deben  resistir.  El  comportamiento 
de  columnas  sometidas  a  combinaciones  de 
carga  axial  y  momento  se  analizó  en  el  capí¬ 
tulo  6,  donde  también  se  expusieron  diversos 
procedimientos  para  determinar  la  resistencia 
de  columnas  cortas  de  dimensiones  y  refuer¬ 
zo  dados.  Los  efectos  de  esbeltez  fueron  es¬ 
tudiados  en  el  capítulo  13.  En  los  ejemplos 
desarrollados  en  el  presente  capítulo  se  su¬ 
pone  que  dichos  efectos  de  esbeltez  ya  están 
considerados  en  los  valores  de  la  carga  axial 
y  el  momento  para  los  cuales  deben  propo¬ 
nerse  secciones  adecuadas.  Los  métodos  de 
dimensionamiento  utilizados  están  basados 
en  el  uso  de  diagramas  de  interacción. 


1 5.2  Recomendaciones  para  el 

dimensionamiento  de  columnas 

>üCEFD  MÍNIMO 

Los  porcentajes  mínimos  de  refuerzo  reco¬ 
mendados  para  columnas  son,  por  lo  gene¬ 
ral,  mayores  que  los  recomendados  para 
vigas.  En  los  reglamentos  de  construcción 
suelen  especificarse  porcentajes  mínimos 
del  orden  de  uno  por  ciento.  Las  NTC-04  in¬ 
dican  que  la  relación  entre  el  área  del  re¬ 
fuerzo  vertical  y  el  área  total  de  la  sección 
noseamenorque  20//^  estando  fy  expresado 
en  kg/cm^.  También  se  recomienda  usar  por 
lo  menos  una  barra  en  cada  esquina  de  co¬ 
lumnas  no  circulares  y  un  mínimo  de  seis 
barras  en  columnas  circulares. 

SEPARACIÓN  B\rTFE  EARRAS 

Suele  especificarse  que  la  separación  libre 
entre  las  barras  longitudinales  no  sea  inferior 
a  1 .5  veces  el  diámetro  de  la  barra,  1 .5  ve¬ 
ces  el  tamaño  máximo  del  agregado,  ni  que 
4  cm. 

HOCES  CE  CARRAS 

Debido  a  que  los  porcentajes  de  refuerzo 
usados  en  columnas  son  altos,  a  veces  es  ne¬ 
cesario  recurrir  al  empleo  de  haces  o  paquetes 
de  barras,  lo  cual  simplifica  el  armado,  como 
se  muestra  en  la  figura  15.1.  Bi  general,  se  per¬ 
mite  utilizar  hasta  cuatro  barras  por  haz.  Las 
barras  deben  ligarse  firmemente  entre  sí.  Se 
considera  que  el  área  del  haz  es  la  suma  de 
las  áreas  de  las  barras.  La  longitud  de  desa¬ 
rrollo  del  haz  es  igual  a  la  de  una  barra  indi¬ 
vidual  incrementada  en  ciertos  factores  que 
dependen  del  número  de  barras  por  haz. 
Según  el  Reglamento  AGI  318-02,  el  factor 
es  1 .20  para  haces  de  tres  barras  y  de  1 .33 
para  haces  de  cuatro  barras. 
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Refuerzo  convencional 


Refuerzo  convencional 


Figura  15.1  Sugerencias  para  el  uso  de  haces 
de  varillas  en  vigas  y  coiumnas. 

Se  recomienda  no  cortar  todas  las  barras  de 
un  haz  en  la  misma  sección.  Los  haces  evi¬ 
tan  el  congestionamiento  del  refuerzo,  pero 
obligan  a  poner  especial  cuidado  en  los  de¬ 
talles  de  empalmes  y  dobleces.  El  recubri¬ 
miento  de  un  haz  debe  ser  el  de  una  barra 
hipotética  de  tal  diámetro  que  su  área  sea  el 
área  del  haz.  Para  las  separaciones  entre  ha¬ 
ces  se  hacen  recomendaciones  semejantes. 

DETALLES  EN  LOS  CAMBIOS  DE  SECCIÓN 

Es  frecuente  que  se  cambien  las  dimensiones 
de  las  columnas  al  pasar  de  un  piso  a  otro  de 
una  estructura.  En  estos  casos,  las  barras  de¬ 
ben  doblarse  en  forma  gradual,  para  evitar 
componentes  desfavorables  de  esfuerzos.  En 
la  figura  15.2  se  muestran  las  recomendacio¬ 
nes  que  a  este  respecto  se  presentan  en  la  re¬ 
ferencia  15.1,  que  son  semejantes  a  las  de 
Reglamento  AGI  318-02.  Según  este  Regla¬ 
mento,  en  la  zona  de  cambio  debe  colocarse 


refuerzo  transversal  capaz  de  resistir  una  y 
media  veces  la  componente  horizontal  de  la 
fuerza  que  actúe  en  las  porciones  inclinadas 
de  las  barras  de  la  columna. 

REFUERZO  MÁXIMO 

Aunque  en  algunos  reglamentos  se  permiten 
porcentajes  máximos  de  refuerzo  longitudi¬ 
nal  del  orden  de  8  por  ciento,  pocas  veces 
puede  colocarse  esta  cantidad  de  refuerzo 
por  restricciones  de  orden  constructivo.  Las 
NTC-04  especifican  un  máximo  de  6  por 
ciento. 

EXCENTRICIDAD  MÍNIMA 

Las  NTC-04  especifican  que  debe  conside¬ 
rarse  siempre  una  excentricidad  mínima 
igual  aO.OSh  s:  2  cm,  siendo  h  la  dimensión 
de  la  columna  en  la  dirección  de  flexión. 


Longitud  de 
desarrollo  o  30 
diámetros  de  la 
barra  longitudinal 


Pendiente 
máxima  1 :6 


Estribos  para  resistir 
la  componente 
horizontal  de  la 
fuerza  de  tensión 
en  las  barras 
longitudinales. 


Refuerzo  especial 
de  confinamiento 
cuando  se  requiera 
en  zonas  sísmicas. 


Refuerzo  especial 
de  confinamiento 
cuando  se  requiera 
en  zonas  sísmicas 


Figura  15.2  Detalles  del  refuerzo  en  los 
cambios  de  sección  de  columnas. 
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REFUERZO  TRANSVERSAL 

El  refuerzo  transversal  puede  consistir  en  hé¬ 
lices  o  en  estribos. 

En  el  caso  de  hélices,  éstas  deben  an¬ 
clarse  en  sus  extremos  mediante  2.5  vueltas 
según  las  NTC-04  y  1.5  vueltas  según  el  Re¬ 
glamento  ACI  318-02.  El  esfuerzo  de  fluen¬ 
cia  no  debe  ser  superior  a  4200  kg/cm^.  El 
diámetro  y  la  separación  de  las  hélices  se 
calculan  de  acuerdo  con  lo  indicado  en  el 
capítulo  4.  Además  deben  respetarse  ciertas 
limitaciones  establecidas  en  los  reglamentos 
que  tienen  por  objeto  asegurar  una  acción 
confinante  efectiva  y,  al  mismo  tiempo,  per¬ 
mitir  la  correcta  colocación  del  concreto. 
Así,  suele  especificarse  que  la  separación  li¬ 
bre  máxima  entre  vueltas  consecutivas  no 


exceda  de  7  a  8  cm,  mientras  que  la  separa¬ 
ción  libre  mínima  se  limite  a  unos  2.5  cm  o 
a  1.5  veces  el  tamaño  máximo  del  agregado. 

&i  el  caso  de  estribos,  éstos  deben  colo¬ 
carse  de  manera  que  restrinjan  el  pandeo  la¬ 
teral  de  las  barras  longitudinales.  Tanto  el 
Reglamento  ACI  318-02  como  las  NTC-04, 
especifican  que  todas  las  barras  de  esquina  y 
cada  barra  alternada  estén  restringidas  por  la 
esquina  de  un  estribo  con  ángulo  interno 
máximo  de  135°.  La  distancia  libre  de  las  ba¬ 
rras  no  restringidas  a  las  barras  restringidas  se 
limita  a  15  cm.  La  separación  centro  a  centro 
entre  barras  restringidas  se  suele  limitar  a 
unos  35  cm,  como  se  aprecia  en  la  figura 
15.3.  El  significado  de  estos  requisitos  junto 
con  detalles  típicos  de  anclaje,  se  ilustran  en 
la  figura  15.3.  En  la  figura  15.4  se  muestran 


Igual  o  menor  que  35  cm 


El  gancho  de  90®  de  grapas 
consecutivas  debe  quedar  en 
lados  opuestos  de  la  columna 


X 


X 


Figura  15.3  Detalles  del  refuerzo  transversal  de  columnas. 
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algunos  arreglos  típicos  de  estribos  para  co¬ 
lumnas  rectangulares. 

Pata  proporcionar  restricción  lateral  pue¬ 
den  usarse  grapas  en  la  forma  representada 
en  la  figura  15.35.  Cuando  las  barras  están 
colocadas  en  la  periferia  de  un  círculo,  se 
puede  usar  un  estribo  circular.  Como  en  el 
caso  de  vigas,  los  estribos  deben  estar  ade¬ 
cuadamente  anclados  en  sus  extremos. 

Según  el  Reglamento  ACI  31 8-02,  la  se¬ 
paración  de  los  estribos  no  debe  exceder  de 
16  veces  el  diámetro  de  la  barra  longitudi¬ 
nal,  48  veces  el  diámetro  de  los  estribos,  ni 
de  la  menor  dimensión  de  la  columna.  En 
lugar  de  la  primera  de  estas  restricciones,  las 
NTC-04  limitan  la  separación  máxima  a 
850/V^  veces  el  diámetro  de  la  barra  (o  de 
la  barra  de  menor  diámetro  de  un  paque¬ 
te),  siendo  fy  el  esfuerzo  de  fluencia  de  las 
barras  longitudinales  en  kg/cm^,  y  en  lugar 
de  la  tercera,  especifican  la  mitad  de  la  me¬ 
nor  dimensión  de  la  columna.  Además,  las 
NTC-04  especifican  que  la  separación  máxi¬ 
ma  se  reduzca  a  la  mitad  en  una  longitud  no 
menor  que  la  dimensión  transversal  máxima 
de  la  columna,  un  sexto  de  su  altura,  ni  que 
60  cm,  encima  y  debajo  de  cada  unión  de 
columna  con  vigas  o  losas.  El  ACI  318-02 
se  limita  a  indicar  que  el  primer  estribo  en¬ 
cima  o  debajo  de  la  losa  o  viga  se  coloque 
a  la  mitad  de  la  separación  máxima  a  partir 
de  los  paños  de  la  unión. 

En  cuanto  al  diámetro  de  los  estribos,  el 
Reglamento  ACI  318-02  especifica  valores 
según  el  diámetro  de  las  barras  longitudina¬ 
les.  Las  NTC  exigen  que  la  fuerza  de  fluen¬ 
cia  que  puede  desarrollar  un  estribo  no  sea 
menor  que  seis  por  ciento  de  la  fuerza  de 
fluencia  de  la  mayor  barra  o  el  mayor  pa¬ 
quete  restringido  por  el  estribo. 

Además  de  satisfacer  los  requisitos  míni¬ 
mos  arriba  reseñados,  el  refuerzo  transversal 
debe  proporcionar  suficiente  resistencia  fren¬ 
te  a  las  fuerzas  cortantes  o  torsiones  que  pu¬ 
dieran  actuar  sobre  la  columna.  En  caso  de 


estructuras  expuestas  a  sismos,  deben  tener¬ 
se  en  cuenta  las  recomendaciones  adiciona¬ 
les  que  se  mencionan  brevemente  en  el 
capítulo  20. 

1 5.3  Ayudas  de  diseño  para  el 

dirnensionarniento  de  columnas 

Una  de  las  ayudas  más  útiles  para  el  dimen- 
sionamiento  de  columnas  es  el  diagrama  de 
interacción.  La  forma  de  construir  los  dia¬ 
gramas  de  interacción  se  describió  en  el 
capítulo  6,  donde  también  se  explica  cómo 
se  utilizan  para  determinar  la  resistencia  a 
combinaciones  de  momento  y  carga  axial  de 
secciones  de  características  conocidas.  El 
problema  inverso,  consistente  en  determinar 
las  dimensiones  y  el  refuerzo  requeridos  para 
resistir  una  fuerza  axial  y  un  momento  da¬ 
dos,  puede  también  resolverse  con  la  ayuda 
de  los  diagramas  de  interacción  mediante  un 
proceso  de  tanteos  como  el  ilustrado  en  los 
ejemplos  del  siguiente  inciso. 

En  el  Apéndice  C  se  reproducen  algunos 
diagramas  típicos  tomados  de  los  elaborados 
por  González  Cuevas  y  Cano  [1 5.2].  Estos  dia¬ 
gramas  están  basados  en  las  hipótesis  de  las 
NTC-04  relativas  al  bloque  equivalente  de 
esfuerzos  de  compresión,  figura  15.7.  Cada 
una  de  las  figuras  del  Apéndice  C  incluye  un 
conjunto  de  diagramas  adimensionales  para 
diferentes  valores  del  parámetro  q.  Para  que 
estos  diagramas  sean  adimensionales,  se  tie¬ 
ne  que  elaborar  un  conjunto  para  cada  com¬ 
binación  de  f'c  y  de  f y  a  partir  de  valores  de 
f'c  mayores  a  350  kg/cm^.  &i  la  referencia  15.2 
se  presentan  conjuntos  de  diagramas  para  va¬ 
lores  de  f'c  que  van  de  350,  y  menos,  a  700  kg/ 
cm^,  en  intervalos  de  50  kg/cm^,  y  para  va¬ 
lores  de  fy  de  4200  y  de  6000  kg/cm^,  para 
columnas  rectangulares  y  circulares.  Se  pro¬ 
porcionan  gráficas  para  distintos  valores  de 
d/h,  en  el  caso  de  secciones  rectangulares 
y  de  d/D,  en  el  de  secciones  circulares. 
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Aunque  las  gráficas  son  adimensionales 
y  las  hipótesis  relativas  al  bloque  equivalente 
de  esfuerzos  de  compresión  son  semejantes 
en  las  NTC  y  en  el  Reglamento  ACI,  existe 
una  diferencia  en  la  magnitud  del  esfuerzo 
uniforme  en  el  bloque,  ya  que  en  las  NTC  es 
0.85  f*c  mientras  que  en  el  ACI  es  0.85  f'c- 
Las  gráficas  del  Apéndice  C  dan  resultados 
correctos  para  el  Reglamento  ACI  si  el  es¬ 
fuerzo  f'c  de  las  gráficas  se  multiplica  por 
0.8,  que  es  el  factor  para  pasar  de  f'c  a  f*c  en 
las  NTC.  Por  ejemplo,  las  gráficas  corres¬ 
pondientes  a  un  concreto  de  250  kg/cm^  se¬ 
rían  válidas  con  el  Reglamento  ACI  para  un 
concreto  de  250  X  0.8,  o  sea  de  200  kg/cm^. 
Desde  luego,  los  valores  de  Fr  deben  susti¬ 
tuirse  por  los  correspondientes  de  (p. 

Los  diagramas  pueden  utilizarse  de  dis¬ 
tintas  maneras.  Considérese,  por  ejemplo,  el 
diagrama  de  la  figura  15.5a,  que  muestra 
esquemáticamente  el  formato  empleado  en 
los  de  la  referencia  15.2. 

Una  forma  de  proceder  puede  consistir 
en  suponer  una  sección  y  calcular  los  pará¬ 
metros  K  y  R.  Estos  parámetros  definen  un 
punto  en  el  diagrama  al  que  corresponderá 
un  valor  de  q,  del  cual  puede  deducirse  el 
valor  de  p  necesario.  Si  este  valor  está  com¬ 
prendido  entre  límites  aceptables,  el  proble¬ 
ma  está  resuelto.  De  lo  contrario  es  necesario 
ensayar  otra  sección.  El  valor  del  factor  de 
resistencia  f/?  se  supone  igual  a  0.70  si  el 
núcleo  no  está  confinado  y  la  falla  es  de 
compresión,  e  igual  a  0.80  si  el  núcleo 
cuenta  con  un  confinamiento  adecuado  o 
cuando  la  falla  sea  en  tensión. 

Otra  forma  de  proceder  consiste  en  su¬ 
poner  una  sección  y  definir  un  punto  en  el 
diagrama  a  partir  del  parámetro  K  o  R  y  la 
relación  e/h. 

Si  se  limita  la  cuantía  p  a  un  valor  dado, 
puede  calcularse  el  valor  de  q  correspon¬ 
diente.  &  puede,  entonces,  definir  un  punto 
en  el  diagrama  a  partir  de  este  valor  y  de  la 
relación  e/h.  Se  harán  los  ajustes  necesarios 


en  la  sección  supuesta  hasta  encontrar  una 
que  dé  un  valor  de  Pu  semejante  al  requerido. 

En  la  figura  1 5.5b  se  presenta  un  diagra¬ 
ma  de  los  incluidos  en  la  referencia  15.3, 
elaborados  con  las  hipótesis  del  Reglamento 
ACI.  Estos  diagramas  dan  directamente  el 
valor  de  la  cuantía  p  en  vez  del  índice  de  re¬ 
fuerzo  o.  Las  líneas  radiales  corresponden  a 
distintos  valores  del  término  fg/fy,  donde  4  es 
el  esfuerzo  en  las  barras  de  acero  en  tensión 
más  alejadas  dé  la  cara  en  compresión.  El 
valor  de  0  corresponde  a  un  diagrama  de  de¬ 
formaciones  unitarias  como  el  del  punto  4 
del  ejemplo  6.1.  El  valor  de-1  corresponde  al 
punto  de  la  falla  balanceada,  ya  que  4  es 
igual  al  esfuerzo  de  fluencia.  Por  arriba  de 
esta  última  línea  las  fallas  son  en  compre¬ 
sión  y  debe  usarse  un  valor  de  +  de  0.65 
para  columnas  de  estribos  y  de  0.70  para 
columnas  con  refuerzo  helicoidal.  Por  de¬ 
bajo  de  la  línea  marcada  con  =  0.0050, 
las  fallas  son  por  tensión  y  debe  usarse  un 
valor  de  <{>  de  0.90.  Entre  ambas  líneas,  el  va¬ 
lor  de  +  varía  linealmente  como  se  muestra 
en  la  figura  6.4.  Este  diagrama  se  usa  en  el 
ejemplo  15.2  más  adelante. 

Obsérvese  que  en  la  figura  ^5.5b  hay 
una  línea  horizontal  marcada  con  K^áx-  Co¬ 
rresponde  a  la  limitación  que  establece  el 
Reglamento  ACI  31 8-02  para  columnas  con 
poca  excentricidad,  según  la  cual,  la  máxi¬ 
ma  capacidad  para  carga  axial  que  puede 
atribuirse  a  columnas  está  dada  por  las  si¬ 
guientes  expresiones: 

Para  columnas  zunchadas: 

4^  P n  (máx)  ~  0.85  (p  [0.85  f  c  (Ag  —  As)  -k  fy  As\ 

(15.1) 

Para  columnas  de  estribos: 

(p  P n  (máx)  ~  0.80  (f)  [0.85  f  c  (Ag  —  As)  -k  fyAs] 

(15.2) 
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Rr,  =  Pn  e/f'c  Agh 


Figura  15.5  Formatos  típicos  de  diagramas  de  interacción. 
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En  estas  expresiones,  Pn  es  la  capacidad 
nominal.  El  factor  de  resistencia  0  se  toma 
igual  a  0.70  para  columnas  zunchadas  e  igual 
a  0.65  para  columnas  de  estribos.  Las  expre¬ 
siones  15.1  y  15.2  rigen  respectivamente  para 
excentricidades  aproximadamente  iguales  a 
0.05/í  y  0.1  Oh,  que  corresponden  a  las  excen¬ 
tricidades  mínimas  especificadas  en  versiones 
anteriores  del  Reglamento  ACI.  Simplifican 
considerablementeel  dimensionamientode  co¬ 
lumnas  con  excentricidades  pequeñas. 

Los  diseñadores  que  se  basen  en  las  Re¬ 
comendaciones  internacionales  CEB-FIP  pue¬ 
den  recurrir  al  texto  de  Jiménez  Montoya 
[15.4],  que  incluye  una  gama  muy  amplia  de 
diagramas  de  interacción  basados  en  las  hi¬ 
pótesis  de  dichas  recomendaciones. 

En  la  referencia  15.7  se  presentan  dia¬ 
gramas  para  secciones  en  cruz  y  otras  sec¬ 
ciones  poco  comunes. 

Son  útiles  también  las  ayudas  de  diseño 
en  forma  de  tablas  que  dan  directamente  la 
carga  axial  y  el  momento  flexionante  que 
puede  resistir  una  sección  de  dimensiones 
dadas,  con  una  cierta  área  de  acero  y  con 
materiales  de  resistencias  conocidas.  Dados 
los  valores  de  F?  y  Mu  requeridos,  pueden 
encontrarse  en  las  tablas  distintas  alternati¬ 
vas  de  secciones,  con  el  refuerzo  correspon¬ 
diente,  que  proporcionan  una  resistencia 
adecuada.  Véase,  por  ejemplo,  la  referencia 
15.5. 

Diagramas  de  interacción  como  los  del 
Apéndice  C,  o  tablas  como  las  mencionadas 
anteriormente,  han  sido  muy  útiles  para  el 
diseño  de  columnas.  Sin  embargo,  en  la  ac¬ 
tualidad,  con  la  amplia  disponibilidad  de  com¬ 
putadoras  personales,  resulta  más  práctico 
usar  programas  que  proporcionan  el  diagrama 
de  interacción  y  la  resistencia  a  flexocompre- 
sión  de  columnas  específicas,  introduciendo 
como  datos  sus  dimensiones,  lechos  de  ace¬ 
ro,  tamaño  de  las  barras  y  resistencias  del 
concreto  y  del  acero.  En  las  Referencias  15.6 
y  15.8  se  presentan  programas  de  este  tipo. 


15.4  Ejemplos 

Ejemplo  15.1.  Dirnensionarniento  de  una 
columna  de  sección  circular  zunchada. 

El  dirnensionarniento  de  la  columna  cir¬ 
cular  de  este  ejemplo  está  basado  en  las 
NTC-04.  La  columna  forma  parte  de  una  es¬ 
tructura  de  marcos  ortogonales,  en  la  que  el 
análisis  indicó  que  la  columna  está  sujeta  a 
momentos  de  dos  direcciones  perpendicula¬ 
res  entre  sí.  Puesto  que  se  trata  de  una  co¬ 
lumna  circular,  el  problema  de  flexión  biaxial 
puede  reducirse  a  uno  de  flexión  uniaxial, 
componiendo  los  momentos  Mx  y  My  vecto¬ 
rialmente.  Los  valores  de  las  acciones  dadas 
corresponden  al  nivel  de  servicio  para  las 
dos  combinaciones  de  carga  básica:  a)  carga 
muerta  y  viva,  y  b)  carga  muerta,  carga  viva  y 
sismo. 

Como  se  señaló  en  la  sección  15.3,  el  di- 
mensionamiento  de  columnas  puede  llevarse 
a  cabo  por  un  proceso  de  tanteos  auxiliado 
por  diagramas  de  interacción.  El  procedimien¬ 
to  implica  proponer  una  sección  e  investigar, 
con  la  ayuda  de  los  diagramas,  si  la  sección 
propuesta  puede  resistir  las  cargas  con  una 
cuantía  de  refuerzo  que  esté  comprendida 
entre  los  límites  admisibles.  En  el  ejemplo  se 
presenta  únicamente  el  tanteo  final,  que  pro¬ 
porcionó  una  Solución  adecuada. 

Para  elegir  el  diagrama  apropiado,  es 
necesario  determinar  la  relación  d/D,  donde 
d  es  el  diámetro  de  un  círculo  que  pasa  por 
los  centros  de  las  barras,  y  D  es  el  diámetro 
de  la  sección  de  la  columna.  Cuando  el 
valor  de  d/D  no  coincide  con  los  valores 
para  los  cuales  existen  diagramas,  puede  recu- 
rrirse  a  la  interpolación,  cuando  se  requiera 
precisión. 

Se  determinó  un  valor  del  índice  q  para 
cada  una  de  las  condiciones  de  carga  consi¬ 
deradas,  comprobándose  que  regía  la  de  car¬ 
ga  muerta,  viva  y  sismo.  Por  tratarse  de  una 
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columna  zunchada  se  tomó  f/?  =  0.80  para 
el  cálculo  de  K.  El  valor  de  9  correspondiente 
a  la  condición  de  carga  muerta  más  viva  resul¬ 
tó  inferior  a  los  que  abarca  el  diagrama. 

Ef  área  de  acero  requerida  se  proporcionó 
con  ocho  barras  del  No.  10,  que  pueden  alo¬ 
jarse  en  la  columna  con  suficiente  holgura 
entre  ellas  aun  cuando  se  prevea  la  posibili¬ 
dad  de  hacer  traslapes.  El  recubrimiento  al 
centro  de  la  barra,  se  modifica  ligeramente, 
puesto  que  se  habían  supuesto  barras  del  No.  8. 
Pero  no  es  necesario  repetir  los  cálculos. 

El  área  del  núcleo  utilizado  para  calcu¬ 
lar  la  cuantía  ps  es  la  definida  por  un  círculo 
que  coincide  con  el  paño  exterior  del  zun¬ 


cho,  y  cuyo  diámetro,  por  lo  tanto,  será  igual 
al  diámetro  de  la  columna  menos  dos  veces 
el  recubrimiento  libre  del  zuncho.  En  cam¬ 
bio,  el  diámetro  d;  utilizado  en  la  ecuación 
4.2  es  el  diámetro  de  la  hélice  medido  cen¬ 
tro  a  centro.  Generalmente  los  valores  calcu¬ 
lados  del  paso  s  se  redondean  a  medio 
centímetro. 

Ejemplo  15.2  Dimensionamiento  de  una  co¬ 
lumna  cuadrada  con  refuerzo  en  las  cuatro 
caras. 

El  propósito  de  este  ejemplo  es  ilustrar 
la  aplicación  de  los  diagramas  de  interac- 
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ción  de  la  referencia  15.3,  que  están  basados  axial  y  despreciando  la  contribución  del  re- 

en  las  hipótesis  del  Reglamento  ACI  318-02,  fuerzo.  Resultó  así  una  sección  de  48.4  cm  de 

al  dimensionamiento  de  columnas.  Las  carao-  lado.  Siguiendo  la  práctica  usual  de  usar  múl- 

terísticas  de  los  materiales  corresponden  a  tiples  de  cinco  centímetros  para  las  medidas 

una  de  las  combinaciones  previstas  en  la  refe-  de  las  columnas,  la  dimensión  obtenida  se  re- 

rencia  citada.  dondeó  a  50  cm. 

Pata  hacer  una  primera  estimación  de  la  Escogida  tentativamente  la  sección  de 

sección  requerida,  se  recurrió  a  la  ecuación  50  X  50  cm,  se  calcularon  los  valores  de  Kn  y 

15.2,  considerando  que  sólo  actúa  la  carga  /?„  requeridos  para  poder  entrar  en  la  gráfica. 
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DETERMINACIÓN  DE  K„  y  R. 
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EJEMPLO  Tj.2  (continuMÍóm 


DliTtRWNACIÓN  DtL  REFUERZO  TRANSVERSAL 
(  i)n->iilcrcii  i-sliihiis  del  No.  3 


16  X  2.4  =  46 
4fi  A  I  ■  4» 
h  -  311  (  m 


usar  eslrilms  ft  ]í)tni 


SECCIÓN  ADOPTADA 


Secc  ion  SO  por  50  cm 
1 2  barras  del  No. 
estribos  del  No.  3  @  46  cm. 


p 

n 

B 

i 

■ 

Pata  seleccionar  la  gráfica  apropiada  se 
calculó  el  valor  de  7,  que  es  la  relación  entre 
la  distancia  entre  las  barras  de  los  lados  opues¬ 
tos  y  la  dimensión  total  de  la  columna,  ambas 
medidas  en  la  dirección  paralela  al  plano  de 
flexión.  &  obtuvo  un  valor  de  y=  0.76,  por  lo 
que  se  utilizó  la  gráfica  R4-60.8  de  la  referen¬ 
cia  15.3,  que  corresponde  a  y=  0.80.  Estagrá- 
fica  es  la  incluida  en  la  figura  15.56. 

El  punto  que  corresponde  a  la  intersec¬ 
ción  de  Kn  y  Rn  cae  dentro  de  la  zona  de  fa¬ 
llas  en  compresión.  El  valor  de  la  cuantía  p 
=  0.03  obtenido  de  la  gráfica,  está  com¬ 
prendido  entre  los  límites  admisibles,  de 
manera  que  se  aceptó  la  sección  de  50  X  50 
cm  supuesta  inicialmente.  El  refuerzo  reque¬ 
rido  se  proporcionó  con  12  barras  del  No.  9. 
La  disposición  de  estribos  propuesta  puede 
apreciarse  en  el  croquis  al  final  del  ejemplo. 

Ejemplo  15.3  Dimensionamiento  de  una  co¬ 
lumna  cuadrada  con  refuerzo  en  dos  caras 
para  una  cuantía  dada  de  acero 

Puede  suceder  que  se  imponga  como 
restricción  para  el  dimensionamiento  de  co¬ 


lumnas,  el  que  la  cuantía  del  refuerzo  sea  del 
orden  de  un  valor  prefijado.  En  el  ejemplo, 
que  sigue  las  especificaciones  de  las  NTC-04, 
se  establece  la  condición  de  que  la  cuantía 
sea  aproximadamente  igual  a  0.025. 

Pata  resolver  el  problema  se  procedió  por 
tanteos,  suponiendo  una  sección  y  haciendo 
ajustes  hasta  encontrar  una  que  tuviera  la  re¬ 
sistencia  necesaria  con  una  cuantía  semejan¬ 
te  a  la  especificada. 

&  presenta  en  el  ejemplo  un  tanteo  para 
una  sección  de  40  X  40  cm.  La  relación  d/h, 
que  se  requiere  para  escoger  la  gráfica,  resultó 
ser  0.88.  Por  lo  tanto  se  utilizó  en  el  ejemplo 
la  gráfica  de  la  figura  C.5  del  Apéndice  Q 
que  corresponde  a  un  valor  de  d/h,  =  0.90. 
En  caso  de  desearse  mayor  precisión,  podría 
hacerse  una  interpolación  entre  los  datos  ob¬ 
tenidos  con  la  figura  C.5  y  los  que  se  deducen 
de  la  figura  C.3,  correspondientea  un  valor  de 
d/h  =  0.85. 

Utilizando  el  valor  de  q  correspondiente 
ap  =  0.025  y  el  de  la  relación  e/h,  se  definió 
un  punto  en  el  diagrama  cuya  ordenada  K  fue 
igual  a  0.68.  &  comprobó  que  la  resistencia  era 
ligeramente  inferior  a  la  requerida.  &  procedió 
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entonces  a  hacer  un  ajuste  en  el  acero  defi¬ 
niendo  un  nuevo  punto  en  el  diagrama  a  partir 
del  valor  de  K  necesario  y  de  la  relación  e/h. 
La  cuantía  correspondientea  este  nuevo  tanteo 
fue  sólo  ligeramente  superior  a  la  especificada. 

Los  estribos  del  No.  3  propuestos  cum¬ 
plen  ampliamente  el  requisito  de  que  su 
fuerza  de  fluencia  sea  por  lo  menos  igual  al 
6  por  ciento  de  la  fuerza  de  fluencia  de  la 
mayor  barra  restringida.  Conservadoramente 
se  utilizó  una  grapa  para  las  dos  barras  del 
No.  9,  aunque  estrictamente  no  es  necesa¬ 
ria,  ya  que  la  separación  libre  entre  barras  es 
menor  que  15  cm. 

La  separación  de  20  cm  propuesta  debe 
reducirse  a  la  mitad  en  las  porciones  extre¬ 
mas  de  las  columnas  de  acuerdo  con  lo  in¬ 
dicado  en  la  sección  15.2. 


Ejemplo  15.4  Dimensionamiento  de  una  co¬ 
lumna  rectangular  considerando  el  efecto  de 
una  fuerza  cortante. 

Las  columnas  de  estructuras  expuestas  a 
acciones  sísmicas  pueden  estar  sujetas  a  fuer¬ 
zas  cortantes  significativas  cuyo  efecto  debe 
considerarse  proporcionando  un  refuerzo 
transversal  adecuado.  En  el  presente  ejem¬ 
plo  se  ilustra  cómo  hacer  esto  de  acuerdo 
con  las  NTC-04. 

Se  propuso  una  sección  de  30  X  45  cm, 
cuya  resistencia  a  flexocompresión  se  com¬ 
probó  ser  suficiente  utilizando  como  refuer¬ 
zo  seis  barras  del  No.  1 1  distribuidas  en  dos 
caras.  Para  el  refuerzo  transversal  se  emplea¬ 
ron  estribos  del  No.  3,  que,  de  acuerdo  con 
las  especificaciones  de  las  NTC-04,  que  fue- 


EJEMPLü  |■j.4  Dimvnsion€im¡cnto  de  una  cohmma  roifanfiular  considerando 
el  efecto  de  una  fuerza  cortante  (NTC-04). 
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h  =  45  tm 

11)15  fj  -  <iv  tm 


ron  reseñadas  en  la  sección  15.2,  deben  co¬ 
locarse  a  15  cm  en  la  porción  central  de  la 
columna  y  a  la  mitad  de  esta  separación  en 
los  extremos. 

La  revisión  del  efecto  de  la  fuerza  cor¬ 
tante  se  efectuó  de  acuerdo  con  las  indica¬ 
ciones  de  la  sección  7.6.2,  que  prevén  la 
manera  de  tomar  en  cuenta  la  influencia  fa¬ 
vorable  de  la  presencia  de  una  fuerza  de 
compresión.  La  separación  de  estribos  calcu¬ 
lada  fue  mayor  que  la  mínima  especificada 
de  c//2  para  miembros  sometidos  a  fuerza 
cortante.  Esta  separación,  que  en  el  ejemplo 
fue  igual  a  20  cm,  resultó  mayor  que  la  de 
15  cm  requerida  por  especificaciones  de  la 
separación  máxima  del  refuerzo  transversal 
en  columnas. 

Ejemplo  15.5  Dimensionamiento  de  una 
sección  rectangular  sujeta  a  compresión  y 
flexión  biaxial. 

El  problema  de  la  flexión  biaxial  en  sec¬ 
ciones  rectangulares  se  presenta  con  frecuen¬ 


cia  en  el  dimensionamiento  de  estructuras 
de  concreto.  Considérese,  por  ejemplo,  el 
caso  de  las  columnas  de  edificios  sujetas  a 
acciones  sísmicas,  para  las  cuales  el  Regla¬ 
mento  del  Distrito  Federal  exige  que  se  tome 
en  cuenta  el  efecto  total  del  sismo  que  actúa 
en  una  dirección  principal,  más  el  30  por 
ciento  del  correspondiente  al  que  pueda  ac¬ 
tuar  en  la  otra  dirección.  En  el  ejemplo,  don¬ 
de  se  han  seguido  las  indicaciones  de  las 
NTC-04,  Pr  es  la  carga  última  que  debe 
soportar  la  sección  con  las  excentricidades 
indicadas. 

El  dimensionamiento  se  llevó  a  cabo 
con  la  ayuda  de  la  fórmula  de  Bresler,  cuya 
aplicación  se  comentó  en  la  sección  6.4.2. 

El  problema  debe  resolverse  por  tan¬ 
teos.  En  los  tanteos  conviene  que  la  relación 
entre  el  lado  largo  y  el  lado  corto  de  la  co¬ 
lumna  sea  similar  a  la  relación  entre  las 
excentricidades.  Se  muestra  en  el  ejemplo  el 
tanteo  final.  &  procuró  ajustar  la  cuantía 
al  3  por  ciento  especificado  en  los  datos.  En  el 


niííC:  - 

¡iji§C5:.-='  ■= 


u-;;  siJiiáSi 

'ííil*íí-‘ 


Materiales 


(  om  relt).  / 
Acero: 


ón  recta 


542  Dimensionamiento  de  columnas 

cálculo  de  P/?0/  Prx  V  Pry  se  utilizó  como  valor 
del  factor  de  resistencia  F/?  =  0.70,  el  corres¬ 
pondiente  a  la  falla  en  compresión.  Los  dia¬ 
gramas  indicaron  que,  en  efecto,  ésta  fue  la 
modalidad  de  falla  que  rigió. 

&i  el  arreglo  de  estribos  mostrado  en  el 
croquis  de  armado,  se  aprecia  que  no  fue  nece¬ 
sario  proporcionar  una  grapa  para  restringir  la 
barra  central  del  lado  menor,  ya  que  la  separa¬ 
ción  libre  entre  barras  es  menor  que  15  cm.  El 


estribo  del  No.  3  propuesto  cumple  ampliamen¬ 
te  los  requisitos  de  capacidad  en  la  fluencia 
mencionados  en  la  sección  15.2.  La  separación 
es  la  correspondiente  a  la  porción  central  de  la 
columna.  &i  los  extremos,  esta  separación  de¬ 
be  reducirse  a  la  mitad  en  la  forma  indicada  en 
la  sección  citada.  No  debe  olvidarse  que  en  ca¬ 
so  de  actuar  fuerzas  cortantes  significativas,  es 
necesario  verificar  que  el  refuerzo  transversal 
proporciona  la  resistencia  necesaria. 
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Ejercidos 

(Observación:  los  siguientes  ejercicios  pueden  resolverse  con  las  NTC-04  o  con  el  Reglamento  AGI  318-02  salvo 

cuando  se  indique  lo  contrario.) 


15.1  Utilizando  los  diagramas  de  la  referencia  15.2, 
determinar  los  valores  de  P,  y  M,  que  resiste  la 
sección  dimensionada  en  el  ejemplo  15.2 

15.2  Detallar  el  refuerzo  de  una  columna  corta  cua¬ 
drada  de  estribos  para  que  resista  una  carga  de 
300  toneladas.  Las  dimensiones  de  la  columna 
deben  ser  45  X  45  cm.  Suponer  f'c  =  200  kg/cm^ 
y  fy=  4200  kg/cm^.  Detallar  los  estribos. 

15.3  Dimensionar  una  columna  corta  cuadrada  para 
una  carga  muerta  de  1 00  ton  y  una  carga  viva 
de  70  ton,  ambas  a  nivel  de  servicio.  Suponer 
p  ^  0.025,  f'c  =  300  kg/cm2  yfy  =  4200  kg/cm2. 

15.4  Dimensionar  una  columna  circular  corta- con 
refuerzo  helicoidal  para  una  carga  muerta  de 
80  ton  y  una  carga  viva  de  140  ton,  ambas  a 
nivel  de  servicio.  Suponer  f'c  =  250  kg/cm^  y 
fy  =  4200  kg/cm2.  Detallar  el  zuncho. 

15.5  Dimensionar  una  columna  circular  corta  con  re¬ 
fuerzo  helicoidal  para  que  resista  una  carga  úl¬ 
tima  P,  =  200  ton  con  una  excentricidad  igual 
a  15  cm.  Suponer  f'c  =  300  kg/cm^  y  fy  =  4200 
kg/cm2.  Detallar  el  zuncho. 

15.6  Dimensionar  una  columna  corta  cuadrada,  con 
refuerzo  en  las  cuatro  caras,  que  resista  una 
carga  última  P,  =  250  ton  y  un  momento  último 
M,  ^  40  ton-m.  Suponer  f'c  =  250  kg/cm^  y 
fy  =  4200  kg/cm2.  Detallar  los  estribos. 


1 5.7  Dimensionar  una  columna  corta  cuadrada,  con  re¬ 
fuerzo  en  las  cuatro  caras,  que  resista  una  carga 
última  de  300  ton  con  una  excentricidad  e  =  20 
en  una  de  las  direcciones  principales  y  una  excen¬ 
tricidad  ey  =  30  cm  en  la  otra  dirección.  Suponer 
f'c  =  250  kg/cm2  y  fy  =  4200  kg/cm^.  Detallar  los 
estribos. 

15.8  Dimensionar  la  columna  del  croquis  como  cua¬ 
drada,  con  refuerzo  en  las  cuatro  caras.  Detallar 
los  estribos.  Revisar  el  efecto  de  la  fuerza  cortante. 
Suponer  f'c  =  200  kg/cm^  y  fy  =  4200  kg/cm^. 


Pu  =  1 60  ton 


1 60  ton 


CAPÍTULO  16 


Losas  en  una  dirección 


16.1  Introducción. /1 6.2  Comportamiento 
y  dimensionamiento.  116.3  Ejempio  de  di¬ 
seño  de  una  iosa  con  carga  uniformemen¬ 
te  distribuida.  116.4  Cargas  concentradas. 
116.5  Ejempio  de  diseño  de  una  iosa  con 
carga  distribuida  y  carga  concentrada. 


16.1  Introducción 

Las  losas  son  elementos  estructurales  cuyas 
dimensiones  en  planta  son  relativamente 
grandes  en  comparación  con  su  peralte.  Las 
acciones  principales  sobre  las  losas  son  car¬ 
gas  normales  a  su  plano,  ya  que  se  usan  pa¬ 


ra  disponer  de  superficies  útiles  horizontales 
como  los  pisos  de  edificios  o  las  cubiertas 
de  puentes.  En  ocasiones,  además  de  las  car¬ 
gas  normales  actúan  cargas  contenidas  en  su 
plano,  como  en  el  caso  de  losas  inclinadas, 
en  las  que  la  carga  vertical  tiene  una  compo¬ 
nente  paralela  a  la  losa,  o  cuando  la  losa  ac¬ 
túa  como  un  diafragma  horizontal  que  une 
marcos  verticales  de  distinta  rigidez  o  suje¬ 
tos  a  fuerzas  horizontales  diferentes. 

En  este  capítulo  se  estudia  el  tipo  más 
sencillo  de  losas:  aquellas  que  están  apoyadas 
sobre  vigas  o  muros  paralelos  en  dos  de  sus 
lados  quedando  libres  en  los  otros  dos,  como 
se  ilustra  en  la  figura  16.1.  En  los  capítulos 
1 7  y  1 8  se  estudian  otros  tipos  de  losas  cuyo 
comportamiento  y  dimensionamiento  son 
más  complejos.  Las  losas  mostradas  en  la  figu¬ 
ra  16.1  se  conocen  con  el  nombre  de  losas  en 
una  dirección  porque,  como  se  verá  en  la  si¬ 
guiente  sección,  trabajan  únicamente  en  la 

dirección  perpendicular  a  los  apoyos.  Estos 
apoyos  pueden  ser  las  vigas  principales  de  un 
marco,  vigas  secundarias  que  se  apoyan  a  su  vez 
en  vigas  principales  o  en  muros,  o  muros  de  mam- 
posteríaque  soportan  la  losa  directamente. 

En  la  figura  16.2  se  muestra  un  sistema 
de  piso  usado  frecuentemente  cuando  los 


u 
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Figura  16.1  Losa  en  una  dirección. 
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marcos  de  un  edificio  forman  tableros  de  lo¬ 
sa  de  dimensiones  relativamente  grandes.  & 
suele  en  estos  casos  colocar  vigas  secunda¬ 
rias  en  la  dirección  corta  del  tablero,  de  tal 
manera  que  se  forman  varios  tableros  de  lo¬ 
sa  más  pequeños.  Cuando  la  relación  entre 
el  lado  largo  y  el  lado  corto  de  estos  table¬ 
ros  es  mayor  que  dos,  las  losas  se  pueden  di¬ 
señar  como  losas  en  una  dirección  aunque 
estén  apoyadas  en  realidad  en  sus  otros  la¬ 
dos,  ya  que,  como  se  verá  en  el  siguiente  ca¬ 
pítulo,  trabajan  en  forma  similar  a  las  losas 
mostradas  en  la  figura  16.1. 


16.2  Comportamiento  y 
dimensionamiento 

16.2.1  Comportamiento 

Las  losas  en  una  dirección  se  comportan 
esencialmente  como  vigas.  Puede  conside¬ 
rarse  que  la  losa  es  una  viga  cuyo  ancho  es 
la  longitud  del  apoyo  (figura  16.3),  o  bien, 
como  se  hace  más  frecuentemente,  puede 
suponerse  que  la  losa  está  formada  por  una 
serie  de  vigas  paralelas  e  independientes  de 
un  metro  de  ancho,  como  se  muestra  en  la 


Figura  16.3  Franja  de  losa  que  trabaja  como  viga  de  un  metro  de  ancho. 
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misma  figura,  que  se  flexionan  uniforme¬ 
mente. 

16.2.2  Momentos  flexionantes 

El  diseño  de  estas  losas  es,  por  consiguiente, 
similar  al  de  las  vigas,  con  algunas  caracte¬ 
rísticas  que  se  señalan  a  continuación.  &  re¬ 
comienda  iniciar  el  diseño  fijando  un  valor 
del  peralte  que  garantice  que  no  ocurran  de¬ 
flexiones  excesivas,  ya  que  esto  es  el  factor 
que  suele  regir  en  el  diseño.  Para  ello  puede 
usarse  la  tabla  11.4,  tomada  del  Reglamento 
ACI  31 8-02,  la  cual  proporciona  espesores  de 
losa  con  los  que  no  se  exceden  las  deflexio¬ 
nes  permisibles,  o  bien  puede  fijarse  un  espe¬ 
sor  tentativo  y  calcular  las  deflexiones  como 
se  explica  en  el  capítulo  1 1  de  este  texto. 

Una  vez  determinado  el  espesor  total  de 
la  losa,  se  calcula  el  peralte  efectivo  restando 
el  recubrimiento  del  espesor.  El  Reglamento 
ACI  31 8-02  recomienda  un  recubrimiento  libre 
de  2  cm  para  losas  no  expuestas  a  la  intem¬ 
perie  o  no  coladas  contra  el  suelo,  como  las 
zapatas  de  cimentación.  Pata  este  mismo  caso, 
las  NTC-04  recomiendan  recubrimientos  de 
1.5  a  2.5  cm  según  la  resistencia  del  concreto. 

El  cálculo  de  los  momentos  flexionantes  y 
de  las  fuerzas  cortantes  puede  realizarse  después, 
considerando  que  la  losa  es  una  viga  continua 
de  un  metro  de  ancho  con  carga  uniforme.  Puede 
usarse  cualquier  (método  de  análisis  elástico  o 
bien  los  coeficiehtes  de  momentos  que  se  pre¬ 
sentan  en  los  manuales  de  diseño.  Bi  la  tabla 
14.1  se  reproducen  los  coeficientes  aproxima¬ 
dos  del  Reglamento  ACI  31 8-02.  Las  condicio¬ 
nes  que  deben  cumplirse  para  poder  aplicar 
estos  coeficientes  se  reseñaron  en  la  sección 
14.4. 

Según  el  Reglamento  ACI  31 8-02,  cuan¬ 
do  no  se  utilizan  los  coeficientes  de  la  tabla 
14.1  y  se  hace  un  análisis  formal,  el  claro  £ 
puede  tomarse  como  el  claro  libre  siempre 
que  no  sea  mayor  de  3.05  m  y  que  las  losas 
se  cuelen  integralmente  con  los  apoyos.  Si 
no  se  cumplen  estas  condiciones,  el  claro 


será  la  distancia  entre  los  ejes  de  apoyo,  o 
bien,  el  claro  libre  más  el  peralte  total  de  la 
losa,  el  valor  que  sea  menor.  Las  NTC-04  es¬ 
pecifican,  al  igual  que  para  vigas,  que  el  claro 
se  cuente  a  partir  del  centro  de  los  apoyos, 
excepto  cuando  el  ancho  de  éstos  es  mayor 
que  el  peralte  efectivo;  en  este  caso,  el  claro 
se  cuenta  a  partir  de  la  sección  que  se  halla 
a  medio  peralte  efectivo  del  paño  interior  de 
los  apoyos. 

Debe  notarse  que  el  método  de  calcular 
los  momentos  flexionantes  y  fuerzas  cortantes 
considerando  franjas  de  losa  de  un  metro  de 
ancho  es  conservador,  ya  que  como  la  losa  no 
puede  por  lo  general  deformarse  libremente 
en  dirección  perpendicular  a  las  franjas,  se 
desarrollan  esfuerzos  de  compresión  norma¬ 
les  a  las  franjas  que  aumentan  ligeramente  la 
resistencia  en  la  dirección  considerada. 

16.2.3  Acero  de  refuerzo 

Ya  habiendo  determinado  el  peralte  efectivo, 
d,  y  los  momentos  flexionantes,  se  calcula  el 
refuerzo  necesario  con  las  ecuaciones  de 
flexión  de  vigas,  con  las  gráficas  del  Apéndice 
A  o  con  las  tablas  del  Apéndice  B.  General¬ 
mente,  las  losas  son  elementos  subreforzados, 
por  lo  que  se  pueden  aplicar  las  ecuaciones 
correspondientes  a  este  tipo  de  elementos  pre¬ 
via  comprobación  de  que  las  relaciones  de 
refuerzo,  p,  resulten  menores  que  la  relación 
balanceada,  pb-  El  refuerzo  obtenido  se  coloca 
en  dirección  paralela  a  las  franjas,  o  sea  en  la 
dirección  del  claro  considerado.  En  dirección 
perpendiculares  necesario  colocar  también  re¬ 
fuerzo  para  resistir  los  esfuerzos  producidos  por 
contracción  del  concreto  y  por  cambios  de  tem¬ 
peratura,  y  por  falta  de  uniformidad  de  la  carga. 
Ya  que  la  losa  no  puede  acortarse  libremente 
en  dirección  perpendicular  al  claro,  se  agrieta¬ 
ría  si  no  se  colocase  este  último  refuerzo.  Tanto 
el  refuerzo  por  flexión  como  el  de  contracción 
y  cambios  de  temperatura,  deben  satisfacer 
ciertos  requisitos  de  cuantía  y  separación  que 
se  mencionan  a  continuación. 
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El  Reglamento  ACI  318-02  establece  re¬ 
quisitos  para  el  refuerzo  de  flexión  y  para  el 
refuerzo  de  contracción  y  temperatura.  Las 
relaciones,  p,  de  estos  refuerzos,  deben  ser 
por  lo  menos  iguales  a  los  valores  señalados 
en  la  tabla  16.1,  y  la  separación  entre  barras 
no  debe  exceder  de  45  cm  ni  de  tres  veces 
el  espesor  de  la  losa,  para  el  refuerzo  de  fle¬ 
xión,  ni  de  cinco  veces  dicho  espesor,  para 
el  refuerzo  por  contracción  y  temperatura. 

Las  NTC-04  especifican  que  el  refuerzo 
por  flexión  sea  el  mínimo  recomendado  pa¬ 
ra  vigas,  o  sea 

'  'smin  r 

y 


o  en  sistema  SI 


El  ancho  b  se  considera  de  1 00  cm  y  el 
área  obtenida  de  esta  manera  es  la  necesaria 
para  una  franja  de  un  metro  de  ancho. 

La  separación  del  refuerzo  no  debe  ser 
superior  a  la  especificadapara  el  refuerzo  por 
contracción  y  temperatura.  Pata  este  refuer¬ 
zo  las  NTC-04  recomiendan  la  misma  área 


Tabla  16.1  Relaciones  de  refuerzo,  p,  para  calcular  el 
acero  por  contracción  y  temperatura  según  el  Regla¬ 
mento  ACI  31 8-02. 


Tipos  de  acero 

Pmín 

Barras  corrugadas  con  fy  igual 

a  2800  0  3500  kg/cm^ 

0.0020 

Barras  corrugadas  o  malla  de 
alambre  soldade  cerrugado  o 
liso  con  fy  igual  a  4200  kg/cm^ 

0.0018 

Barras  con  fy  mayor  de  4200 

kg/cm^ 

0.0018  X  4200/fy 

En  ningún  caso  p  debe  ser  menor  de  0.001 4. 


mínima  que  para  otros  elementos  estructura¬ 
les  que  tengan  una  dimensión  mínima  de 
1.50  m.  La  ecuación  correspondiente  para 
una  franja  de  un  metro  de  ancho  es  la  si¬ 
guiente: 


66,000  h 

f^{h  +  ^  00) 


(16.2) 


o  en  sistema  SI: 


donde  h  es  el  espesor  de  la  losa. 

El  área  que  se  obtiene  con  esta  ecua¬ 
ción  es  también  la  necesaria  para  una  franja 
de  un  metro  de  ancho  y  es  aplicable  a  losas 
no  expuestas  directamente  a  la  intemperie. 
Si  no  se  cumple  con  esta  condición,  el  valor 
calculado  con  la  ecuación  16.2  debe  multi¬ 
plicarse  por  1.5.  La  separación  entre  barras 
no  debe  exceder  de  50  cm  ni  de  3.5 h. 

Las  NTC-04  permiten  calcular  el  refuerzo 
por  contracción  y  temperatura  en  forma  sim¬ 
plificada  usando  una  relación  de  refuerzo,  p, 
de  0.002  para  losas  no  expuestas  a  la  intem¬ 
perie  y  de  0.003  para  el  caso  de  que  sí  lo 
estén. 

En  el  dimensionamiento  de  losas  es  fre¬ 
cuente  calcular  primero  el  área  de  acero  por 
metro  de  ancho  de  losa,  después  elegir  el 
diámetro  de  la  barra,  y  por  último,  calcular 
la  separación  entre  barras.  Este  último  cálcu¬ 
lo  puede  hacerse  en  forma  rápida  con  la  si¬ 
guiente  ecuación: 

A 

donde  5  es  la  separación  entre  barras;  At,,  el 
área  de  cada  barra,  y  A  el  área  por  metro 
de  ancho  de  losa. 

El  refuerzo  por  flexión  debe  detallarse 
de  tal  manera  que  se  satisfagan  los  requerí- 
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Notas:  a)  Los  dobleces  son  a  45°.  b)  En  losas  perimetralmente  apoyadas,  los  cortes  y  dobleces  se  hacen 
en  función  del  claro  corto  para  el  refuerzo  en  ambas  direcciones,  o)  En  el  apoyo  extremo  debe  proporcio¬ 
narse  un  anclaje  adecuado  a  partir  del  paño  de  apoyo. 


Figura  16.4  Detalles  típicos  del  refuerzo  de  losas. 


mientos  de  acero  en  las  secciones  de  mo¬ 
mento  negativo  y  positivo  y,  además,  que  se 
cumplan  los  requisitos  de  longitud  de  desa¬ 
rrollo.  Es  difícil  ajustarse  a  las  necesidades 
teóricas  de  refuerzo  en  todas  las  secciones 
de  una  losa.  En  la  práctica  se  ha  de  buscar 
que  las  separaciones  sean  lo  más  cercanas  a 
los  valores  teóricos,  pero  al  mismo  tiempo 
conviene  modularlas  para  obtener  distribu¬ 
ciones  regulares  y  armados  sencillos  que 
simplifiquen  la  construcción  y  la  supervisión. 
También  puede  aprovecharse  la  posibilidad 
de  redistribución  de  momentos  que  permi¬ 
ten  los  reglamentos  y  que  consiste  en  redu¬ 
cir  los  momentos  negativos  y  aumentar  los 
positivos  en  cantidades  limitadas  y  siempre 
que  se  conserve  el  momento  estático  total. 
(Debe  tenerse  en  cuenta  que  no  se  permite 
recurrir  a  la  redistribución  de  momentos  si 


los  momentos  se  estimaron  con  base  en  los 
coeficientes  aproximados  de  la  tabla  14.1 .) 

En  la  figura  16.4  se  muestran  algunas 
recomendaciones  típicas  para  la  colocación 
del  refuerzo  por  flexión.  Estas  recomenda¬ 
ciones  son  válidas  cuando  los  claros  y  las 
condiciones  de  la  carga  en  cada  claro  son 
semejantes.  En  caso  contrario,  los  dobleces 
y  cortes  de  barras  deben  hacerse  con  la  ayu¬ 
da  de  un  diagrama  de  momentos.  Para  ma¬ 
yor  información  sobre  detallado  del  refuerzo 
de  losas,  véase  la  referencia  16.3.  El  acero 
por  contracción  y  temperatura,  no  mostrado 
en  la  figura,  se  coloca  en  forma  de  barras 
rectas  en  el  lecho  inferior  de  la  losa  por  en¬ 
cima  del  refuerzo  por  flexión.  Algunos  pro¬ 
yectista-colocan  parte  de  este  refuerzo 
inmediatamente  debajo  del  refuerzo  para 
momento  negativo. 
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16.2.4  Revisión  por  cortante 

La  fuerza  cortante  no  es  un  factor  importan¬ 
te  en  la  mayoría  de  las  losas.  Sin  embargo, 
debe  revisarse,  y  en  caso  de  que  la  sección 
de  concreto  no  pueda  resistir  la  fuerza  cor¬ 
tante,  debe  aumentarse  dicha  sección,  ya 
que  por  razones  constructivas  no  es  posible 
usar  refuerzo  por  cortante  en  estas  losas. 

1 6.3  Ejemplo  de  diseño  de  una  losa 
con  carga  uniformemente 
distribuida 

En  el  ejemplo  16.1  se  ilustra  el  diseño  de  una 
losa  en  una  dirección  con  el  Reglamento  AGI 
31 8-02.  Se  trata  de  una  estructura  muy  sen¬ 
cilla  de  dos  tableros  de  9  por  7  m,  la  cual, 
además  de  las  vigas  principales  que  unen  las 
columnas  en  las  dos  direcciones,  tiene  vi¬ 
gas  secundarias  en  la  dirección  del  claro  cor¬ 
to,  de  tal  manera  que  la  losa  queda  dividida 
en  tableros  más  pequeños  de  7  por  3  m.  Ya 
que  la  relación  entre  claro  largo  y  claro  cor¬ 
to  en  estos  tableros  es  mayor  que  dos,  se 
puede  considerar  que  la  losa  trabaja  en  una 
sola  dirección,  que  es  la  del  lado  corto. 

Como  datos  se  tiene  que  la  carga  viva 
de  servicio,  o  sea,  sin  factor  de  carga,  es  de 
600  kg/m^,  y  que  la  losa  tiene  acabados  y  re- 
cubrimiento-en  su  parte  superior  que  pesan 
otros  150  kg/m^.  El  peso  de  estos  recubri¬ 
mientos  puede  ser  considerablemente  ma¬ 
yor,  como  en  casos  en  que  sea  necesario 
hacer  rellenos  para  dar  pendientes  o  para  ni¬ 
velar  con  otras  secciones  de  la  estructura. 

El  primer  paso  en  el  cálculo  consiste  en 
determinar  el  espesor  de  la  losa,  el  cual  se 
requiere  para  estimar  el  peso  propio  y  poste¬ 
riormente  para  calcular  el  área  de  acero  por 
flexión.  &  usó  la  tabla  11.4  para  este  fin, 
considerando  los  claros  extremos  como  más 
desfavorables,  ya  que  tienen  un  apoyo  con¬ 
tinuo  y  otro  no.  El  valor  que  corresponde  a 
este  caso  es  el  de  1/24.  De  acuerdo  con  el 


Reglamento  AGI  31 8-02,  el  claro  i  puede  to¬ 
marse  como  el  claro  libre  cuando  su  valor 
sea  menor  de  3.05  m.  Así  se  hizo  en  el  ejem¬ 
plo,  obteniendo  el  claro  libre  como  la  dife¬ 
rencia  entre  el  claro  centro  a  centro  de 
apoyos  y  el  ancho  de  las  vigas.  El  valor  de  h 
también  pudo  fijarse  por  estimación,  pero 
habría  sido  necesario  verificar  posteriormen¬ 
te  las  deflexiones  si  se  hubiese  escogido  un 
valor  menor  que  el  de  la  tabla  1 1 .4.  También 
se  pudo  haber  usado  el  valor  de  1/24  para 
los  claros  de  los  extremos  y  el  valor  de  1/28 
para  los  claros  interiores,  pero  el  espesor  de 
la  losa  no  hubiese  sido  uniforme  en  toda  la 
estructura,  lo  cual  no  es  recomendable  salvo 
en  casos  excepcionales. 

A  continuación  se  calcularon  las  cargas 
de  diseño  multiplicando  las  cargas  de  servi¬ 
cio  por  los  factores  de  carga  correspondien¬ 
tes,  que  son  1 .2  para  las  cargas  muertas  y  1 .6 
para  la  carga  viva.  Se  obtuvo  una  carga  de 
diseño  de  1456  kg/m^.  Si  se  considera  una 
franja  de  losa  de  un  metro  de  ancho,  esta 
franja  tiene  una  carga  de  1 456  kg/m  y  el  va¬ 
lor  del  factor  Wy  /  $  resulta  de  10.64  ton-m. 

Para  calcular  el  área  de  acero  por  fle¬ 
xión,  se  ordenaron  los  cálculos  en  forma  de 
tabla,  como  se  muestra  en  el  ejemplo.  En  el 
primer  renglón  se  anotaron  los  coeficientes 
del  factor  w,  £l  tomados  de  la  tabla  14.1.  El 
factor  1/24  corresponde  a  momento  negati¬ 
vo  en  los  apoyos  extremos;  1/12,  a  momento 
negativo  en  todos  los  otros  apoyos  cuando  el 
claro  es  menor  que  3.05  m  como  en  este 
ejemplo;  1/14,  a  momento  positivo  en  el  cla¬ 
ro  extremo,  considerando  que  la  losa  está 
restringida  por  la  viga  de  borde  del  eje  A,  y 
1/1 6  a  momento  positivo  en  claros  interiores. 

A  partir  de  los  coeficientes,  se  calcula¬ 
ron  los  momentos  flexionantes,  multiplican¬ 
do  los  coeficientes  por  w,  1  $.  Por  ejemplo, 
el  valor  de  0.443  es  igual  a  1/24  por  10.64. 
Gonviene  analizar  con  cuidado  las  unidades 
del  factor  Wy  £  ^  y  de  los  momentos  flexio¬ 
nantes.  Puesto  que  la  carga  Wy  está  en 
ton/m^  y  el  claro  está  en  metros,  el  factor 
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Wu^n  y  los  momentos  flexionantes  deben  te¬ 
ner  unidades  de  ton  (o  de  fuerza  en  general). 
Sin  embargo,  si  se  considera  una  franja  de  1 
m  de  ancho,  la  carga  i/i/,  queda  expresada  en 
unidades  de  ton/m,  y  el  factor  w,  i  i,  así  co¬ 
mo  los  momentos,  quedan  ya  en  ton-m  (o 
fuerza  por  longitud). 

En  el  renglón  3  se  calcularon  los  valores 
de  Mu/4>  bcPf'c  considerando  para  (f>  un  va¬ 
lor  de  0.90.  Así,  el  valor  de  0.034  es  el  resul¬ 
tado  de  la  operación 

0.443x10^ 

0.9x100x8.5^  x200 

El  valor  d  =  8.5  cm  se  obtuvo  restando 
cJeí  espesor  h  =  11  cm,  un  recubrimiento  li¬ 
bre  de  2  cm  y  un  radio  de  barra  de  0.5  cm. 
Es  por  lo  tanto  el  peralte  efectivo  medido 
desde  el  centro  de  la  barra.  Para  b  se  tomó 
un  valor  de  1 00  cm  porque  se  está  conside¬ 
rando  una  franja  de  1  m  de  ancho. 

El  renglón  4  señala  los  valores  de  o  ob¬ 
tenidos  de  la  gráfica  del  Apéndice  A  la  cual 
representa  la  ecuación  general  de  flexión 
para  miembros  subreforzados. 

\á  conocidos  los  valores  de  o,  se  calcula¬ 
ron  los  valores  de  p,  renglón  5,  y  el  valor  de 
Pmín  obtenido  de  la  tabla  16.1.  En  el  apoyo 
A  el  valor  calculado  de  p  resultó  menor  que 
Pmín.  Por  ser  tan  pequeños  los  valores  obtenidos 
de  p,  no  se  revisó  si  eran  menores  que  p^;  en 
caso  de  duda  debe  hacerse  esta  revisión. 

En  el  renglón  6  se  muestran  los  valores 
de  A  obtenidos  multiplicando  los  valores  de 
p  por  el  ancho  de  la  franja  de  losa,  o  sea,  1 00 
cm,  y  por  el  peralte  de  8.5  cm.  En  las  seccio¬ 
nes  en  que  el  valor  calculado  de  p  resultó 
menor  que  pmín/  se  usó  este  último  valor. 

Finalmente,  en  el  renglón  7  de  la  tabla  se 
muestran  las  separaciones  de  las  barras  supo¬ 
niendo  que  se  usan  del  No.  2.5.  En  el  apoyo 
A  se  excede  la  separación  máxima  permisible 
de  tres  veces  el  espesor  de  la  losa,  que  en  es¬ 
te  ejemplo  resulta  de  33  cm,  el  cual,  a  su  vez, 
es  menor  que  el  máximo  de  45  cm. 


El  acero  por  contracción  y  temperatura 
se  calculó  también  con  el  valor  de  p  de  la  ta¬ 
bla  16.1.  No  se  exceden  las  separaciones 
máximas  de  45  cm  o  de  cinco  veces  el  espe¬ 
sor  de  la  losa. 

Para  la  revisión  por  cortante  se  usó  la 
mayor  fuerza  cortante,  que  es  la  que  actúa 
en  el  apoyo  interior  de  los  claros  extremos 
(tabla  14.1 ). 

La  fuerza  cortante,  V^,  resultó  mucho 
menor  que  la  fuerza  cortante  de  diseño,  4 
que  puede  resistir  el  concreto  sin  refuerzo  por 
cortante.  Por  lo  tanto,  no  es  necesario  revisar 
el  peralte  de  la  losa  como  hubiese  sido  el  ca¬ 
so  si  Ut,  fuese  mayor  que  4  1/^. 

Al  final  del  ejemplo  se  muestra  el  croquis 
de  armado  que  sigue  las  recomendaciones  de 
la  figura  16.4a.  La  combinación  de  la  barra 
recta  corrida  en  el  lecho  inferior  y  de  los  co¬ 
lumpios  proporciona  una  separación  de  20 
cm  en  las  zonas  de  momento  positivo.  En  las 
zonas  de  momento  negativo  de  los  apoyos  in¬ 
teriores  se  combinan  columpios  y  bastones 
que  en  conjunto  proporcionan  una  separa¬ 
ción  de  40/3  cm,  que  es  algo  menor  que  la  se¬ 
paración  requerida  de  17.5  cm.  En  el  apoyo 
extremo  se  combinan  un  columpio  y  una  L  que 
dan  una  separación  de  20  cm.  El  acero  por 
contracción  y  temperatura  se  muestra  de  pun¬ 
ta  a  una  separación  de  32  cm.  Las  secciones 
de  corte  y  de  doblez  se  marcan  de  acuerdo 
con  la  figura  16.4a.  El  anclaje  en  el  extremo 
debe  revisarse  de  acuerdo  con  las  indicacio¬ 
nes  del  Reglamento  ACI  31 8-02  que  se  resu¬ 
men  en  las  secciones  9.6.1  y  9.7. 

Aunque  la  losa  se  ha  diseñado  como  lo¬ 
sa  en  una  dirección  por  tener  una  relación  de 
lado  largo  a  lado  corto  mayor  que  dos,  de  to¬ 
das  maneras  se  desarrollan  pequeños  momen¬ 
tos  negativos  en  los  apoyos  de  las  losas  sobre 
las  vigas  longitudinales  de  9  m.  Conviene  por 
lo  tanto  colocar  el  área  mínima  de  acero  en 
estas  secciones  en  el  lecho  superior  de  la  lo¬ 
sa  doblando  parte  del  acero  por  contracción 
y  temperatura  y  completándolo  con  bastones, 
para  evitar  un  posible  agrietamiento. 
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EJEMPLO  16.1  Diseño  de  una  ¡osa  en  una  dirección  por  el  Reglamento  ACI  318 


vv  (carga  viva)  kg/ni'  i(  arga  do  s('rvicio) 

vv  (recubrimientos  y  acabados;  -  130  kg,'m  ' 

=  200  kg/cm’ 

=  4200  kg/cm^ 
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1 6.4  Cargas  concentradas 

En  el  ejemplo  de  la  sección  anterior  se  supu¬ 
so  que  la  losa  tenía  una  carga  uniformemen¬ 
te  distribuida  en  toda  su  área.  En  ocasiones, 
además  de  la  carga  distribuida  debida  al  pe¬ 
so  propio  y  a  la  carga  viva  de  este  tipo,  ac¬ 
túan  cargas  concentradas  sobre  la  losa.  Esto 
es  común  en  el  caso  de  puentes  o  de  pisos 
que  soportan  maquinaria,  tanques  o  cargas 
similares. 

Para  diseñar  losas  en  una  dirección  con 
cargas  concentradas,  se  presentan  aquí  dos 
métodos  que  difieren  en  sus  principios.  El 
primero  es  el  que  se  conoce  como  método 
del  ancho  efectivo  [16.1].  Se  basa  en  la  hi¬ 
pótesis  de  suponer  que  la  carga  es  resistida 
por  una  franja  de  losa  de  ancho  efectivo,  be, 
simétrica  respecto  a  la  carga,  como  se  mues¬ 
tra  en  la  figura  16.5.  El  ancho  efectivo  de¬ 
pende  de  las  dimensiones  de  la  placa  de 
carga  o  área  que  ocupa  la  carga  concentra¬ 
da,  de  su  posición  dentro  de  la  losa  y  de  las 
condiciones  de  apoyo  de  la  losa.  Una  vez 
determinado  be,  como  se  indica  a  continua¬ 
ción,  se  diseña  la  franja  de  losa  como  si  fue¬ 
ra  una  viga  de  ancho  be  y  peralte  d.  E! 
refuerzo  necesario  se  adiciona  al  que  se  re¬ 
quiera  por  carga  distribuida,  verificando  que 
con  el  acero  total  la  losa  siga  siendo  subre¬ 
forzada. 


En  la  determinación  del  ancho  efectivo, 
be,  se  distinguen  tres  casos  (figura  16.5): 

a)  Si  la  carga  actúa  en  el  centro  geométri¬ 
co  de  la  losa 

-I-  P^y 

be  (bo  +  P^y)  para  4  >  3(31^  (1 6.5) 

b)  Si  la  carga  actúa  a  igual  distancia  de 
los  apoyos,  pero  descentrada  con  res¬ 
pecto  a  los  bordes  libres,  el  ancho 
efectivo  tendrá  el  menor  de  los  si¬ 
guientes  valores: 

-  el  correspondiente  al  caso  a 

-  el  dado  por  las  expresiones 

4  = - i - +  a  para  i,,  <  fiiy 

(16.6) 

4  =  I  (4  -E  ^  fily)  +  e  para  4  >  P^y 

(16.7) 


be 


Figura  16.5  Método  del  ancho  efectivo  para  losas  con  carga  concentrada. 
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c)  Si  la  carga  actúa  descentrada  respecto 
a  los  bordes  libres  y  a  diferente  distan¬ 
cia  de  los  apoyos,  al  ancho  efectivo 
tendrá  el  valor 

b^={b'^-bJ0-2^f  (16.8) 

siendo  b'e  el  ancho  efectivo  correspon¬ 
diente  al  caso  anterior  y  y  la  distancia 
del  centro  teórico  de  aplicación  de  la 
carga  al  apoyo  más  próximo. 

El  factor  jS  que  aparece  en  las  ecuacio¬ 
nes  anteriores  depende  de  las  condiciones 
de  apoyo  de  la  losa.  Si  están  libremente  apo¬ 
yadas,  se  toma  ¡3  =  1;  si  están  empotradas, 
j8  =  j;  y  en  casos  intermedios,  j8  =  j. 

El  segundo  método  para  diseñar  losas 
con  cargas  concentradas  está  basado  en  la 
teoría  de  las  líneas  de  fluencia  (véase  la  re¬ 
ferencia  16.2,  páginas  30-34  y  95).  Este  mé¬ 
todo  que  se  presenta  en  las  NTC-04  del 
Reglamento  del  Distrito  Federal,  consiste  en 
incrementar  la  suma  de  los  momentos  resis¬ 
tentes  de  la  losa,  por  unidad  de  ancho,  posi¬ 
tivos  y  negativos,  en  las  dos  direcciones  y  en 
todo  punto  del  tablero,  en  la  cantidad 


donde  P  es  la  carga  concentrada;  r,  el  radio 
del  círculo  de  igual  área  a  la  de  aplicación 
de  la  carga;  y  R,  la  distancia  del  centro  de  la 
carga  al  borde  más  próximo  a  ella.  El  méto¬ 
do  no  especifica  en  qué  cantidad  se  incre¬ 
mentan  los  momentos  negativos  y  en  qué 
cantidad  los  positivos,  sino  que  basta  con 
que  la  suma  de  ambos  se  incremente  en  la 
cantidad  indicada  por  la  ecuación  16.9.  Sin 
embargo,  es  conveniente  distribuir  el  incre¬ 
mento  total  en  proporción  aproximada  a  los 
momentos  negativos  y  positivos  obtenidos 
por  carga  distribuida.  Obsérvese  que  en  di¬ 
rección  paralela  a  los  apoyos  también  debe 


colocarse  refuerzo  para  incrementar  los  mo¬ 
mentos,  el  cual  será  adicional  al  de  contrac¬ 
ción  y  temperatura. 

Es  importante  notar  que  en  este  método 
el  incremento  en  la  suma  de  los  momentos 
positivo  y  negativo  debe  hacerse  en  todos 
los  puntos  de  la  losa  a  los  que  llega  la  in¬ 
fluencia  de  la  carga  concentrada.  Esto  se  de¬ 
be  a  que  se  trata  de  evitar  la  formación  de 
un  mecanismo  de  colapso  en  forma  de  cono 
alrededor  de  la  carga  concentrada  con  lí¬ 
neas  de  fluencia  radiales  en  la  parte  inferior 
de  la  losa  (momento  positivo)  y  una  línea  de 
fluencia  circular  en  la  parte  superior  (mo¬ 
mento  negativo). 

Este  segundo  método  se  aplica  a  las  lo-' 
sas  que  trabajan  en  una  dirección,  con  rela¬ 
ción  ancho  aclaro  no  menor  que  tt/I,  cuando, 
la  distancia  de  la  carga  a  un  borde  libre  no 
es  menor  que  la  mitad  del  claro.  No  es  ne¬ 
cesario  incrementar  los  momentos  resisten¬ 
tes  en  un  ancho  de  losa  mayor  que  1.5  ( 
centrado  con  respecto  a  la  carga,  siendo  t  el 
claro  de  la  losa. 

Los  dos  métodos  presentados  se  refie¬ 
ren  al  diseño  por  flexión  de  las  losas.  Tam¬ 
bién  debe  revisarse  que  no  ocurra  una  falla 
en  cortante  por  penetración  de  la  carga  con¬ 
centrada,  en  forma  similar  a  la  que  ocurre  en 
el  caso  de  losas  apoyadas  directamente  so¬ 
bre  columnas  (secciones  7.5.3,  7.6.1c  y 
7.6.2c). 

16.5  Ejemplo  de  diseño  de  una  losa 
con  carga  distribuida  y  carga 
concentrada 

En  el  ejemplo  16.2  se  diseña  una  losa  que  tie¬ 
ne  una  carga  viva  distribuida  uniformemente 
de  300  kg/m^  y  una  carga  concentrada  de  8 
ton,  ambas  a  nivel  de  servicio.  La  losa  forma 
parte  de  una  serie  continua  de  tramos  iguales 
y  sólo  se  ha  diseñado  el  tramo  con  carga  con¬ 
centrada  usando  el  método  de  las  NTC-04  del 
Reglamento  del  Distrito  Federal. 
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Para  calcular  el  espesor,  h,  se  empleó  la 
tabla  1 1 .4  para  el  caso  de  los  apoyos  conti¬ 
nuos,  ya  que  es  un  claro  interior.  Como  el  an¬ 
cho  de  las  vigas  de  apoyo  es  mayor  que  el 
peralte  efectivo,  fue  necesario  hacer  dos  tan¬ 
teos  respecto  al  peralte  para  determinar  el  cla¬ 
ro  efectivo,  ya  que  éste  es  igual  al  claro  libre 
más  medio  peralte  efectivo  de  cada  lado. 

El  factor  de  carga  usado  fue  de  1 .4,  que 
es  el  que  señala  el  Reglamento  del  Distrito 
Federal. 

El  cálculo  de  los  momentos  producidos 
por  la  carga  distribuida  se  efectuó  con  los  coe¬ 
ficientes  de  la  tabla  14.1.  La  suma  de  los  mo¬ 
mentos  negativo  y  positivo  causados  por  la 
carga  concentrada,  en  cada  dirección,  por  uni¬ 
dad  de  ancho,  se  calculó  con  la  ecuación  1 6.9. 
El  valor  de  r  se  obtuvo  igualando  el  área  de  un 
círculo,  77  r^,  con  el  área  que  ocupa  la  carga 
concentrada,  que  en  este  ejemplo  es  de  1  m^. 
Obsérvese  que  aunque  la  ecuación  16.9  con¬ 
duce  a  unidades  de  fuerza  para  la  suma  de  los 
momentos  negativo  y  positivo,  en  el  ejemplo 
s  le  asignó  unidades  de  kg-m  (fuerza  por  lon¬ 
gitud).  Al  hacer  esto  se  está  suponiendo  que  es¬ 
ta  suma  de  momentos  habrá  que  resistirlaen  una 
franjada  1  m  de  ancho,  al  igual  que  los  momen¬ 
tos  producidos  por  la  carga  distribuida. 

La  suma  de  momentos  negativo  y  positi¬ 
vo  debido  a  la  carga  concentrada  se  distribuyó 
en  momento  negativo  y  momento  positivo  pro¬ 
porcionalmente  al  valor  de  estos  momentos 
bajo  condición  de  carga  distribuida,  aunque 
pudo  usarse  cualquier  otra  distribución  razo¬ 
nable.  Sumando  los  momentos  por  carga  distri¬ 
buida  y  por  carga  concentrada,  se  obtuvieron 
los  momentos  totales  de  2892  y  1 988  kg-m 
mostrados  en  el  ejemplo. 

A  continuación  se  dividió  la  losa  en  las 
cuatro  franjas  mostradas  en  el  croquis  del 
ejemplo  para  fines  de  proporcionar  las  áreas 
de  acero  correspondientes.  La  franja  A  está 
centrada  respecto  a  la  carga  concentrada  y 
tiene  un  ancho  de  1.5  1;  en  esta  franja  se  re¬ 
quiere  acero  para  resistir  la  carga  distribuida 
y  la  carga  concentrada.  En  las  franjas  B  sólo 


se  requiere  acero  para  resistir  la  carga  distri¬ 
buida,  ya  que  el  efecto  de  la  carga  concen¬ 
trada  no  alcanza  a  afectar  estas  franjas;  la 
franja  B  de  la  parte  superior  es  tan  pequeña 
que  en  la  práctica  se  incorpora  a  la  franja  A. 
En  la  dirección  paralela  a  las  vigas  de  apoyo 
se  tiene  la  franja  C;  como  el  efecto  de  la  car¬ 
ga  concentrada  se  extiende  hasta  una  distan¬ 
cia  de  0.75  i  a  cada  lado  de  la  carga,  la  franja 
C  se  extiende  en  rigor  hasta  las  losas  veci¬ 
nas,  o  bien,  pueden  reforzarse  ligeramente 
en  forma  adicional  las  vigas  de  apoyo. 

El  acero  negativo  para  la  franja  A  se  calculó 
con  el  momento  de  2892  kg-m,  que  es  la  suma 
del  producido  por  carga  distribuida  y  por  car¬ 
ga  concentrada.  Obsérvese  que  en  la  ecuación 
general  de  flexión  se  usó  para  b  un  valor  de 
1 00  cm  por  las  razones  ya  explicadas.  &  obtu¬ 
vo  un  refuerzo  consistente  en  barras  del  No.  3 
a  cada  13  cm.  También  se  calculó  el  área  de 
acero  negativo  que  se  requiere  para  resistir  la 
carga  concentrada  y  la  separación  correspon¬ 
diente.  Estos  valores  deben  cumplirse  en  las 
zonas  de  la  losa  en  que  no  hay  momento  nega¬ 
tivo  por  carga  distribuida,  como  en  el  centro 
del  claro.  El  cálculo  se  hizo  por  simple  propor¬ 
cionalidad  entre  el  momento  por  carga  con¬ 
centrada  y  el  momento  total.  En  forma  similar 
se  calculó  el  acero  positivo  para  esta  franja,  ob¬ 
teniéndose  barras  del  No.  3  a  cada  20  cm  pa¬ 
ra  momento  total  y  para  momento  por  carga 
concentrada,  ya  que  rige  el  área  mínima. 

Para  la  franja  B  únicamente  se  conside¬ 
raron  los  momentos  producidos  por  la  carga 
distribuida,  ya  que,  como  se  dijo  anterior¬ 
mente,  esta  franja  está  fuera  de  la  zona  de 
influencia  de  la  carga  concentrada.  Para  el 
acero  positivo  no  se  alcanzó  la  relación  pmín/ 
por  lo  que  se  usó  este  valor,  que  es  de  0.0023. 

En  la  franja  Q  la  suma  de  los  momentos 
negativo  y  positivo  se  dividió  por  igual  entre 
momento  negativo  y  momento  positivo.  Por  lo 
tanto,  el  acero  positivo  total  se  obtuvo  sumando 
el  área  del  acero  requerido  por  contracción  y 
temperatura,  calculado  con  la  ecuación  16.2, 
y  la  mitad  de  la  requerida  para  resistir  la  carga 
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concentrada.  El  acero  negativo  es  únicamente  únicamente  barras  rectas,  ya  que  es  necesario 
la  mitad  del  área  necesaria  para  resistir  la  car-  tener  en  todas  las  secciones  el  área  requerida 

ga  concentrada.  El  área  de  acero  negativo  re-  por  carga  concentrada.  Así,  en  el  centro  del 

sultó  menor  que  la  mínima  mientras  que  la  del  claro  se  requiere  una  separación  del  refuer- 

acero  positivo  resultó  casi  igual,  por  lo  que  se  zo  negativode  20  cm,  por  lo  que  se  conser- 

usó  la  separación  de  20  cm.  vó  la  separación  de  13  cm  requerida  en  los 

Es  importante  mencionar  que  las  NTC-  apoyos.  Para  el  refuerzo  positivo  se  obtuvo 

04  señalan  que  el  peralte  efectivo  debe  re-  una  separación  de  20  cm  en  el  centro  del  claro 

ducirse  en  2  cm  para  el  cálculo  del  refuerzo  y  en  los  apoyos,  ya  que  rigió  el  área  mínima, 

de  lecho  superior  en  losas  de  espesor  menor  El  armado  de  la  franja  B  sigue  las  reco- 

0  igual  a  20  cm,  a  menos  que  se  tomen  pre-  mendaciones  de  la  figura  1 6.4a. 
cauciones  especiales  para  garantizar  que  las  En  la  franja  C  también  se  corrieron  las 

dimensiones  de  cálculo  no  variarán  durante  barras  rectas  a  todo  el  ancho  de  la  losa,  por 

la  construcción.  En  este  ejemplo  no  se  hizo  lo  mencionado  en  el  caso  de  la  franja  A. 

la  reducción  de  2  cm  porque  se  supuso  que  En  el  ejemplo  no  se  incluye  la  revisión 

se  tomarían  estas  precauciones.  por  cortante  por  penetración  en  la  zona  de 

Al  final  del  ejemplo  se  muestran  los  ero-  aplicación  de  la  carga  concentrada.  Esta  re- 

quis  de  colocación  del  refuerzo  para  los  tres  visión  debe  hacerse  por  los  procedimientos 

tipos  de  franja.  En  la  franja  A  se  decidió  usar  señalados  en  la  sección  7.2. 
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Ejercicios 


(Observación:  ios  siguientes  ejercicios  pueden  resoiverse  con  ias  NTC-04  o  con  ei  Regiamento  ACi  318-02,  saivo 
cuando  se  indique  io  contrario.) 


16.1  Caicuiar  ei  peraite  y  ei  acero  de  refuerzo  de 
una  iosa  iibremente  apoyada  que  trabaja  en 
una  dirección  y  con  una  carga  Wy  =  800  kg/m^ 
que  inciuye  ei  peso  propio.  Determinar  ei 
agrietamiento  y  ias  defiexiones  de  corta  dura¬ 
ción  y  iarga  duración,  bajo  una  carga  perma¬ 
nente  de  servicio  de  400  kg/m^. 


1 6.2  Dimensionar  ias  iosas  precoiadas  y  ias  vigas  rec- 
tanguiares  dei  siguiente  sistema  de  piso.  Para  ei 
cáicuio  de  defiexiones  a  iargo  piazo  considérese 
ei  50  por  ciento  de  ia  carga  de  servicio. 


=  200  kg/cm2 
=  4200  kg/cm^ 

carga  de  servicio  (no  inciuye  peso  propio)  = 
w  =  300  kg/m^ 

Defiexién  máxima  para  ias  iosas  =  1  cm 
Defiexién  máxima  para  ias  vigas  =  2.5  cm 
Ancho  máximo  de  grietas  =  0.3  mm 

1 6.3  Resoiver  ei  probiema  anterior  suponiendo  que  ei 
sistema  de  piso  está  formado  por  una  iosa  coiada 
monoiíticamente  con  nervaduras  a  cada  3  m. 

1 6.4  Dimensionar  ia  iosa  continua  dei  croquis  utiiizan- 
do  ios  coeficientes  aproximados  de  ia  tabia  14.1. 
Considerar  una  carga  muerta  de  servicio,  sin  in- 
ciuir  ei  peso  propio,  iguai  a  600  kg/m^  y  una  carga 
viva  de  servicio  iguai  a  1 000  kg/m^.  Suponer  f'^  = 
200  kg/cm^  y  f y  =  4200  kg/cm^.  Revisar  agrieta¬ 
mientos  y  defiexién.  Pata  estimación  de  ia  defle¬ 
xión  diferida,  considerar  que  ei  60  por  ciento  de  ia 
carga  viva  actúa  en  forma  permanente. 


4  m 

5  m 

4  m 

<  ► 
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1 5.5  Dimensionar  la  losa  del  croquis  sometida  a  una 
carga  concentrada  de  servicio  de  3  ton  en  la 
forma  Indicada.  Utilizar  el  método  de  ancho 
equivalente.  Considerar  además  una  carga  uni¬ 
forme  total  a  nivel  de  servicio,  sin  Incluir  el  pe¬ 
so  propio,  Igual  a  800  kg/m^.  La  mitad  de  la 
carga  es  carga  viva  y  la  mitad  es  carga  muerta. 
Suponer  f'^  =  250  kg/cm^  y  fy  ^  4200  kg/cm^. 
Utilizar  el  Reglamento  ACl  318-02.  Revisar  el 
peralte  requerido  por  cortante  por  penetración. 


1 6.6  Dimensionar  la  losa  del  croquis  sujeta  a  una  car¬ 
ga  concentrada  de  3.5  ton  aplicando  las  Indica¬ 
ciones  de  las  NTC-04.  Considerar  además  una 
carga  total  a  nivel  de  servicio,  sin  Incluir  el  peso 
propio.  Igual  a  600  kg/m^.  Suponer  f'c  =  250 
kg/cm^  y  f y  =  4200  kg/cm^.  Usar  un  factor  de 
carga  =  1.4.  Revisar  el  peralte  requerido  por 
cortante  por  penetración. 


I 


CAPÍTULO  17 


Losas  apoyadas 
perimetral  mente 


17.1  Introducción.  /17.2  Comportamiento 
y  modos  de  falla.  /17.3  Análisis  de  losas. 
I\1  A  Dimensionamiento  de  losas  apoyadas 
perimetralmente.  /17.5  Ejemplo  de  diseño. 


17.1  Introducción 

Las  losas  apoyadas  perimetralmente  son 
aquellas  que  están  apoyadas  sobre  vigas  o 
muros  en  sus  cuatro  lados,  como  se  muestra 
en  la  figura  17.1,  y  que  por  lo  tanto  trabajan 


en  dos  direcciones,  a  diferencia  de  las  es¬ 
tudiadas  en  el  capítulo  anterior  que  trabajan 
sólo  en  una  dirección. 

La  diferencia  entre  losas  que  trabajan  en 
una  dirección  y  losas  apoyadas  perimetral¬ 
mente  puede  verse  también  en  la  forma  que 
adquieren  las  losas  cuando  se  deflexionan  ba¬ 
jo  la  acción  de  cargas  normales  a  su  plano:  las 
primeras  se  deforman  en  curvatura  simple 
mientras  que  las  segundas  lo  hacen  en  curva¬ 
tura  doble.  Una  característica  estructural  im¬ 
portante  de  los  apoyos  de  estas  losas  es  que  su 
rigidez  a  flexión  es  mucho  mayor  que  la  rigi¬ 
dez  a  flexión  de  la  propia  losa.  Los  métodos 
de  diseño  estudiados  en  este  capítulo  sólo 
pueden  aplicarse  si  se  cumple  esta  condición. 
Cuando  las  losas  se  apoyan  en  muros  no  hay 
duda  al  respecto,  ya  que  su  rigidez  a  flexión 
puede  considerarse  infinita.  Cuando  se  apo¬ 
yan  en  vigas  de  dimensiones  usuales  calcula¬ 
das  como  se  indica  en  el  capítulo  14  de  este 
texto,  también  puede  considerarse  que  se 
cumple  la  condición  mencionada.  Sin  embar¬ 
go,  en  algunas  ocasiones  las  losas  se  apoyan 
sobre  vigas  de  poco  peralte  que  tienen  una  ri¬ 
gidez  flexionante  relativamente  pequeña.  En 
estos  casos  se  debe  recurrir  a  otros  métodos 
de  diseño,  como  los  que  se  mencionan  en  el 
capítulo  19. 


iii  ^ 
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Figura  17.1  Losas  apoyadas  perimetralmente. 


17.2  Comportamiento  y  modos 
de  falla 

Las  losas  apoyadas  perimetralmente  forman 
parte,  comúnmente,  de  sistemas  estructurales 
integrados  por  columnas,  vigas  y  losas.  El 
comportamiento  de  éstas  no  puede  estudiarse 
rigurosamente  en  forma  aislada,  sino  que  de¬ 
be  analizarse  todo  el  sistema,  ya  que  las  ca¬ 
racterísticas  de  cada  elemento  influyen  en  el 
comportamiento  de  los  otros.  Sin  embargo,  en 
este  capítulo,  por  simplicidad  y  conveniencia 
en  el  estudio,  se  considerarán  las  losas  en  for¬ 
ma  aislada.  Esto  permitirá  el  planteamiento  de 
métodos  de  diseño  suficientemente  precisos 
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para  fines  prácticos,  siempre  que  se  cumpla  la 
hipótesis  mencionada  en  la  sección  anterior 
de  que  los  apoyos  tengan  una  rigidez  a  flexión 
mucho  mayor  que  la  de  las  losas.  En  la  sec¬ 
ción  19.2  se  presenta  una  introducción  al 
comportamiento  de  sistemas  de  piso. 

La  gráfica  carga-deflexión  en  el  centro 
del  claro  de  una  losa  apoyada  perimetral¬ 
mente,  ensayada  hasta  la  falla,  tiene  la  forma 
mostrada  en  la  figura  17.2,  en  la  que  se  dis¬ 
tinguen  las  siguientes  etapas. 

a)  Una  etapa  lineal  0-A,  en  la  que  el  agrieta¬ 
miento  del  concreto  en  la  zona  de  esfuerzos 
de  tensión  es  despreciable.  El  agrietamiento 
del  concreto  por  tensión,  representado  por 
el  punto  A  ocurre  bajo  cargas  relativamen¬ 
te  altas.  Las  cargas  de  servicio  de  losas  se 
encuentran  generalmente  cerca  de  la  carga 
correspondiente  al  punto  A 

b)  La  etapa  A-B,  en  la  que  existe  un  agrieta¬ 
miento  del  concreto  en  la  zona  de  tensión 
y  los  esfuerzos  en  el  acero  de  refuerzo  son 
menores  que  el  límite  de  fluencia.  La  tran¬ 
sición  de  la  etapa  0-A  a  la  etapa  A-B  es 
gradual,  puesto  que  el  agrietamiento  del 
concreto  se  desarrolla  paulatinamente 
desde  las  zonas  de  momentos  flexionan- 
tes  máximos,  hacia  las  zonas  de  momen¬ 
tos  flexionantes  menores.  Por  la  misma 
razón,  la  pendiente  de  la  gráfica  carga  de¬ 
flexión  en  el  tramo  A-B,  disminuye  poco  a 
poco. 


losa. 


c)  La  etapa  B-C,  en  la  que  los  esfuerzos  en  el 
acero  de  refuerzo  sobrepasan  el  límite  de 
fluencia.  Al  igual  que  el  agrietamiento  del 
concreto,  la  fluencia  del  refuerzo  empie¬ 
za  en  las  zonas  de  momentos  flexionantes 
máximos  y  se  propaga  paulatinamente  ha¬ 
cia  las  zonas  de  momentos  menores. 

d)  Por  último,  la  rama  descendente  C-D,  cu¬ 
ya  amplitud  depende,  como  en  el  caso 
de  las  vigas,  de  la  rigidez  del  sistema  de 
aplicación  de  cargas. 

Para  ilustrar  el  avance  del  agrietamiento 
y  de  la  fluencia  del  refuerzo  en  distintas  eta¬ 
pas  de  carga,  se  presentan  en  la  figura  17.3 
las  configuraciones  de  agrietamiento  en  la 
cara  inferior  de  una  losa  cuadrada  simple¬ 
mente  apoyada  sujeta  a  carga  uniformemente 
repartida  en  su  cara  superior,  para  distintos 
valores  de  la  carga  aplicada.  Puede  verse  en 
esta  figura  que  el  agrietamiento  empieza  en 
el  centro  de  la  losa,  que  es  la  zona  de  mo¬ 
mentos  flexionantes  máximos,  y  avanza  ha¬ 
cia  las  esquinas  a  lo  largo  de  las  diagonales. 
Los  análisis  elásticos  de  losas  (sección  17.3) 
indican  que  los  momentos  principales  en  una 
losa  de  este  tipo  se  presentan  precisamente 
en  las  diagonales.  En  etapas  cercanas  a  la  fa¬ 
lla  se  forman  grietas  muy  anchas  a  lo  largo 
de  las  diagonales,  que  indican  que  el  acero 
de  refuerzo  ha  fluido  y  ha  alcanzado  grandes 
deformaciones.  Las  deformaciones  por  fle¬ 
xión  de  la  losa  se  concentran  en  estas  líneas, 
que  reciben  el  nombre  de  líneas  de  fluencia, 
mientras  que  las  deformaciones  en  las  zonas 
comprendidas  entre  las  líneas  de  fluencia 
son,  en  comparación,  muy  pequeñas. 

La  amplitud  de  las  zonas  de  comporta¬ 
miento  inelástico  depende  del  porcentaje  de 
refuerzo  de  flexión.  Generalmente,  este  por¬ 
centaje  es  pequeño  en  losas,  por  lo  que  tales 
elementos  resultan  subreforzados  y  las  zonas 
inelásticas  son  amplias. 

En  la  descripción  anterior  del  compor¬ 
tamiento,  se  ha  supuesto  que  la  falla  ocurre 
por  flexión  y  que  no  hay  efecto  de  cortante. 
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Figura  17.3  Configuraciones  de  agrietamiento  para  distintos  vaiores  de  ia  carga  aplicada. 


Bn  la  sección  7.5.3  de  este  texto,  se  ha  seña¬ 
lado  que  en  el  caso  de  losas  apoyadas  direc¬ 
tamente  sobre  columnas  y  de  losas  sujetas  a 
cargas  concentradas  altas,  es  frecuente  que 
la  falla  ocurra  en  cortante  por  penetración 
antes  de  que  se  alcance  la  resistencia  en  fle¬ 
xión.  Este  tipo  de  falla  se  estudia  en  la  sec¬ 
ción  mencionada. 


17.3  Análisis  de  losas 

&  entiende  por  análisis  de  losas  la  determina¬ 
ción  de  las  acciones  internas  en  una  losa  dada 
cuando  se  conoce  la  carga  aplicada.  Esta  de¬ 
terminación  es  más  difícil  que  el  caso  de  vigas, 
debido  a  que  las  losas  son  elementos  altamen¬ 
te  hiperestáticos.  El  análisis  de  losas  puede 
efectuarse  aplicando  los  métodos  de  la  Teoría 
de  la  Elasticidad  que  se  describen  brevemente 


más  adelante.  Los  resultados  así  obtenidos  só¬ 
lo  son  válidos  en  la  etapa  de  comportamiento 
lineal,  osea  para  cargas  cuya  magnitud  es  del 
orden  de  la  correspondiente  al  punto  A  de  la 
figura  17.2.  Además,  los  resultados  son  sólo 
aproximados  aun  para  estas  cargas,  debido  a 
que  el  concreto  reforzado  no  cumple  con  las 
características  ideales  de  los  materiales  linea¬ 
les,  homogéneos  y  elásticos. 

Si  se  plantean  las  condiciones  de  equili¬ 
brio  y  compatibilidad  de  deformaciones  del 
elemento  diferencial  de  la  losa  mostrado  en  la 
figura  17.4,  se  obtiene  la  siguiente  ecuación* 


3"^z  2  ^ 

dx^dy^  dy^  N 


(17.1) 


*  La  deducción  completa  de  esta  ecuación  se  presenta  en  el 
libro  Theory  o/Plates  andS/ie/Zs,  por  S.  Timoshenko  [17.11, 
Véase  también  la  referencia  17.9. 
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Figura  17.4  Elemento  diferencial  de  losa. 


donde: 

z  =  deflexiones  de  la  losa  en  direc¬ 
ción  perpendicular  a  su  plano, 
y  =  coordenadas  en  el  plano  de  la  lo¬ 
sa 

w  =  carga  aplicada 
N  =  rigidez  de  la  losa,  expresada  por 
la  ecuación 

N=— M— 

12(1  -  2/1) 

h  =  peralte  total  de  la  losa 
E  =  módulo  de  elasticidad 
^  =  coeficiente  de  Poisson 


Además  de  las  condiciones  de  equilibrio 
y  continuidad  expresadas  por  la  ecuación 
17.1,  deben  cumplirse  las  condiciones  de 
frontera  o  condiciones  de  borde  de  la  losa. 
Por  ejemplo,  si  un  borde  es  empotrado,  la  de¬ 
flexión  y  la  rotación  deben  ser  nulas  en  dicho 
borde.  Estas  condiciones  de  frontera  se  satisfa¬ 
cen  ajustando  las  constantes  de  integración 
que  aparecen  al  resolver  la  ecuación  diferen¬ 
cial  17.1.  Una  vez  resuelta  la  ecuación  17.1, 
las  acciones  internas  pueden  determinarse 
con  las  ecuaciones  que  se  deducen  en  la  refe¬ 
rencia  17.1 

La  determinación  de  las  acciones  inter¬ 
nas  por  el  procedimiento  descrito  es  demasia¬ 
do  laboriosa  para  fines  prácticos,  además  de 
que  tiene  las  limitaciones  indicadas  anterior¬ 
mente.  Sin  embargo,  en  casos  comunes  se 
han  obtenido  soluciones,  las  cuales,  con  algu¬ 
nas  modificaciones,  se  han  utilizado  para  ob¬ 
tener  coeficientes  de  diseño.  Por  ejemplo,  en 
la  figura  17.5  se  muestra  la  distribución  de 
momentos  flexionantes  en  una  losa  cuadrada 
libremente  apoyada  sujeta  a  carga  uniforme¬ 
mente  distribuida.  En  esta  losa  los  momentos 


Figura  17.5  Distribución  de  momentos  en  una 
iosa  cuadrada. 
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máximos  se  presentan  a  lo  largo  de  las  diago¬ 
nales,  lo  cual  explica  la  forma  de  su  mecanis¬ 
mo  de  colapso,  ya  que  el  acero  de  refuerzo 
fluye  siguiendo  los  ejes  de  momentos  máxi¬ 
mos. 

La  ecuación  diferencial  17.1  se  integra 
generalmente  mediante  series,  lo  cual  tiene 
la  limitación  de  ser  aplicable  únicamente  a 
ciertas  formas  sencillas  de  placas  y  de  con¬ 
diciones  de  apoyo.  Existen  dos  métodos  que 
salvan  esta  limitación,  si  bien  conducen  a 
sistemas  de  ecuaciones  lineales  de  número 
muy  elevado.  Estos  métodos  son  el  de  di¬ 
ferencias  finitas  y  el  de  elementos  finitos.  El 
primero  es  un  método  de  integración  numéri¬ 
ca  y  el  segundo  de  discretización  de  la  estruc¬ 
tura  por  medio  de  su  sustitución  por  otra 
formada  por  elementos  de  forma  cuadrangu- 
lar  o  triangular.  Estos  métodos,  que  caen 
fuera  del  alcance  de  este  texto,  requieren  el 
uso  de  computadoras  para  resolver  los  siste¬ 
mas  de  ecuaciones  resultantes,  pero  permi¬ 
ten  el  análisis  de  losas  de  forma  irregular,  con 
cualquier  tipo  de  carga  y  con  discontinuida¬ 
des  de  carga  o  geometría. 

Existen  también  métodos  aproximados 
para  el  análisis  de  losas.  Uno  de  ellos  es  el 
de  Marcus  [17.2,  17.31  o  método  de  las  rigi¬ 
deces  relativas  que  permite  visualizar  el 
comportamiento  de  losas  apoyadas  perime- 
tralmente  y  que  se  usó  para  fines  de  diseño 
durante  algún  tiempo.  Supóngase  una  losa 
rectangular  libremente  apoyada  en  todo  su 
perímetro  en  la  que  se  han  señalado  las  dos 
franjas  centrales  C;  y  ¿  /  que  corresponden  al 
claro  corto  y  al  claro  largo,  respectivamente 
(figura  1 7.6a).  Supóngase  también  que  la  losa 
tiene  una  carga  uniformemente  distribuida 
w.  El  punto  central  de  la  losa  forma  parte  de 
las  franjas  Q  y  simultáneamente,  por  lo 
que  se  pueden  igualar  las  deflexiones  en  el 
punto  medio  de  cada  franja,  como  si  fuesen 
vigas  simplemente  apoyadas,  de  la  siguiente 
manera: 


Figura  17.6  Franjas  en  el  método  de  Marcus. 

5Wa/a^  ^  5Wb4 

384  El  384  El  ^-2) 

donde  Wg  y  son  las  fracciones  de  la  carga 
1/1/ que  corresponden  a  las  franjas  res¬ 

pectivamente.  Simplificando  esta  ecuación 
se  obtiene: 

Wa  _  4"^ 

Wb  4^  (1 7.3) 


Ahora  bien,  por  condiciones  de  equili¬ 
brio,  la  suma  de  las  cargas  Wa  y  wb  debe  ser 
la  carga  total  w: 


Wa  +  Wb  =  w 


(17.4) 


Resolviendo  el  sistema  de  ecuaciones 
17.3  y  17.4  se  obtiene: 


Wa 


4^ 

/a^  +  4^ 


w 


(17.5) 
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Las  ecuaciones  17.5  y  17.6  permiten 
obtener  las  cargas  con  las  que  se  diseñan  las 
franjas  C  y  L  como  si  fuesen  vigas  aisladas. 
Este  método  permite  obtener  coeficientes 
para  distintas  relaciones  entre  4  7  4  7  permi¬ 
te  también,  siguiendo  el  mismo  razonamien¬ 
to,  analizar  losas  con  distintas  condiciones 
de  apoyo.  Las  ecuaciones  17.5  y  17.6  indican 
también  que  la  carga  se  reparte  en  forma  in¬ 
versamente  proporcional  a  la  cuarta  potencia 
de  los  claros,  o  sea,  que  la  losa  trabaja  más 
en  dirección  del  claro  corto  que  en  la  del 
claro  largo. 

El  método  es  aproximado  porque  no 
toma  en  cuenta  que  las  franjas  de  losa  para¬ 
lelas  no  pueden  deformarse  en  forma  inde¬ 
pendiente  entre  sí.  En  efecto,  si  se  considera 
la  intersección  de  las  franjas  C2  y  ¿2  la 
figura  17.66,  se  puede  ver  que  sus  cuatro  vér¬ 
tices  tienen  deflexiones  diferentes  por  es¬ 
tar  localizados  a  diferentes  distancias  de  los 
apoyos  de  la  losa.  Por  lo  tanto,  el  elemento 
de  la  figura  17.66  que  tiene  a  la  losa  hori¬ 
zontal  y  a  la  losa  deflexionada  como  caras 
superior  a  inferior,  respectivamente,  adquiere 
la  forma  de  un  cubo  deformado,  lo  cual  se 
debe  a  la  existencia  de  esfuerzos  y  momen¬ 
tos  torsionantes  que  se  presentan  en  todos  los 
elementos  de  intersección,  excepto  el  cen¬ 
tral.  Por  lo  tanto,  la  carga  total  en  la  losa  es 
resistida  no  únicamente  por  momentos  fle- 
xionantes,  sino  también  por  momentos 
torsionantes,  como  lo  indica  el  análisis  por 
Teoría  de  la  Elasticidad.  Esto  hace  que  el  mé¬ 
todo  resulte  muy  conservador.  Por  ejemplo, 
en  una  losa  cuadrada  simplemente  apoyada, 
el  momento  máximo  al  centro  del  claro  calcu¬ 
lado  con  este  método  sería 

(w/2)/^  =  0.0625  w/2  (17.7) 

O 


mientras  que  el  análisis  exacto  por  Teoría  de 
la  Elasticidad  (figura  17.5)  indica  un  valor 
de  0.0479  wf. 

El  método  de  análisis  de  losas  más  em¬ 
pleado  en  la  práctica  consiste  en  el  uso  de 
tablas  de  coeficientes  de  momentos,  obteni¬ 
das  mediante  alguno  de  los  métodos  más  refi¬ 
nados  mencionados  antes.  La  determinación 
de  los  momentos  por  medio  de  estos  coefi¬ 
cientes  resulta  expedita  pero  desde  luego  só¬ 
lo  se  pueden  analizar  losas  de  forma  regular 
y  con  carga  uniforme. 

Al  establecer  las  tablas  de  coeficientes 
de  momentos,  se  modifican  los  resultados  de 
los  análisis  elásticos  para  tomar  en  cuenta 
las  diferencias  más  importantes  entre  las  lo¬ 
sas  ideales  y  las  losas  de  concreto  reforzado. 
Algunas  de  estas  diferencias  son  las  siguien¬ 
tes: 

a)  Las  distribuciones  de  momentos  en  las 
losas  de  concreto  reforzado  son  diferentes 
de  las  distribuciones  elásticas,  debido  a 
la  influencia  del  agrietamiento. 

b)  Las  condiciones  de  apoyo  de  losas  de 
estructuras  reales  no  corresponden  a  las 
condiciones  ideales  de  las  losas  anali¬ 
zadas  elásticamente.  Por  ejemplo,  las  lo¬ 
sas  reales  suelen  apoyarse  sobre  vigas 
que  tienen  una  rigidez  a  flexión  finita,  o 
sea,  que  tienen  cierta  flexibilidad,  mien¬ 
tras  que  las  losas  ideales  están  soportadas 
sobre  apoyos  infinitamente  rígidos.  Tam¬ 
bién  las  vigas  de  esctructuras  reales  tra¬ 
bajan  como  vigasT  con  un  ancho  de  patín 
difícil  de  definir,  lo  que  implica  incerti¬ 
dumbre  en  su  rigidez.  Esto  no  se  toma  en 
cuenta  en  los  análisis  elásticos  comunes. 

c)  De  acuerdo  con  las  distribuciones  teóricas 
de  momentos,  éstos  varían  a  lo  largo  de 
los  ejes  de  la  losa,  como  puede  verse  en 
la  figura  17.5.  Debido  a  que  no  resulta 
práctico  distribuir  el  acero  de  refuerzo  si¬ 
guiendo  las  distribuciones  teóricas,  es 
usual  considerar  dos  o  tres  zonas  de  mo- 
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mentos  constantes.  Por  ejemplo,  la  distri¬ 
bución  teórica  a  lo  largo  del  eje  central  de 
la  figura  1 7.5  puede  simplificarse  como  se 
muestra  en  la  figura  17.7.  De  esta  forma  se 
logran  separaciones  uniformes  del  acero 
de  refuerzo  en  zonas  amplias  de  la  losa. 
Obsérvese  que  no  es  necesario  que  en  la 
distribución  idealizada  de  momentos,  el 
momento  de  diseño  sea  igual  al  momento 
máximo,  ya  que  aprovechando  la  redistri¬ 
bución  de  momentos  que  ocurre  en  el  in¬ 
terior  de  la  losa  cuando  el  acero  de 
refuerzo  empieza  a  fluir  en  las  secciones 
de  momento  máximo,  se  puede  diseñar 
para  un  momento  menor  que  el  máximo. 

Los  reglamentos  de  construcción  pre¬ 
sentan  por  lo  general  tablas  de  coeficientes 
de  momentos  que  se  utilizan  para  fines  de 
diseño.  Más  adelante  se  incluye  la  tabla  que 
aparece  en  las  NTC-04  del  Reglamento  del 
Distrito  Federal. 

17.4  Dimensionamiento  de  losas 
apoyadas  perimetralmente 

17.4. 1  Coeficientes  de  momentos 

El  Reglamento  del  American  Concrete  Institu- 
te  había  incluido,  hasta  antes  de  su  edición 
de  1 971 ,  tablas  de  coeficientes  de  momentos 
para  el  diseño  de  losas  apoyadas  perimetral- 


Figura  17.7  Distribución  real  de  momentos  y 
distribución  idealizada  para  fines  de  diseño  en 
una  losa. 


mente.  A  partir  de  1971,  el  Reglamento  ACI 
incluyó  un  método  general  para  el  diseño  de 
sistemas  de  piso  con  vigas  cuya  rigidez  puede 
variar  desde  infinito  hasta  cero.  Si  la  rigidez  es 
infinita,  se  está  en  el  caso  de  losas  apoyadas 
perimetralmente;  y  si  es  cero,  se  está  en  el 
caso  de  losas  o  placas  planas,  como  las  es¬ 
tudiadas  en  el  siguiente  capítulo. 

Aunque  el  método  que  se  presenta  ahora 
en  el  Reglamento  ACI  (versión  2002)  es  más 
general  y  toma  en  cuenta  las  variables  más 
importantes  que  influyen  en  el  comporta¬ 
miento  de  sistemas  de  piso,  resulta  más 
complicado  desde  el  punto  de  vista  opera- 
cional  que  el  uso  de  tablas  de  coeficientes  de 
momentos,  como  las  incluidas  en  versiones 
anteriores  o  en  otros  reglamentos  de  cons¬ 
trucciones. 

Ya  que  el  método  del  Reglamento  ACI 
318-02  no  se  refiere,  por  lo  tanto,  a  losas  so¬ 
bre  apoyos  rígidos  exclusivamente,  como  las 
consideradas  en  este  capítulo,  no  se  incluye 
en  esta  parte  del  texto  y  sólo  se  presenta  a 
continuación  el  método  de  las  NTC-04. 

Para  dimensionar  losas  por  este  método, 
se  obtienen  los  momentos  flexionantes  utili¬ 
zando  los  coeficientes  que  se  presentan  en 
la  tabla  17.1.  Los  momentos  así  obtenidos 
son  momentos  por  unidad  de  ancho,  por 
ejemplo,  kg-m/m.  Después  se  calculan  el 
peralte  y  el  porcentaje  de  refuerzo  utilizan¬ 
do  las  fórmulas  de  flexión,  como  si  se  trata¬ 
se  de  vigas  de  ancho  unitario.  Por  ejemplo, 
si  los  momentos  están  en  unidades  kg-m/m, 
se  considera  que  la  losa  está  formada  por  vi¬ 
gas  de  1  m  de  ancho  sujetas  a  los  momentos 
flexionantes  determinados  a  partir  de  los 
coeficientes  de  la  tabla. 

El  método  de  las  NTC-04  está  basado 
en  uno  desarrollado  originalmente  por  Siess 
y  Newmark  [17.4,  17.51.  Obsérvese  que  se 
incluyen  coeficientes  para  losas  construidas 
monolíticamente  con  las  vigas  de  apoyo  y 
para  losas  apoyadas  sobre  vigas  de  acero. 
Esto  se  debe  a  que,  en  el  primer  caso,  las  vi¬ 
gas  proporcionan  cierta  restricción  a  la  losa 
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contra  giro,  mientras  que  el  segundo  caso  la 
losa  puede  girar  libremente. 

Existe  la  posibilidad  de  que  los  momen¬ 
tos  en  un  borde  común  a  dos  tableros  adya¬ 
centes  resulten  distintos  en  cada  tablero.  En 
estos  casos,  las  NTC-04  especifican  que  se 
distribuyan  las  dos  terceras  partes  del  mo¬ 
mento  de  desequilibrio  entre  los  tableros  ad¬ 
yacentes,  si  éstos  son  monolíticos  con  sus 
apoyos,  o  la  totalidad  si  no  lo  son.  Para  la 
distribución  debe  suponerse  que  la  rigidez 
del  tablero  es  proporcional  a  dVai. 

Las  losas  que  se  dimensionen  con  los  coe¬ 
ficientes  de  la  tabla  17.1  deben  considerarse 
divididas,  en  cada  dirección,  en  dos  franjas  de 
borde  y  una  central,  como  se  muestra  en  la  fi¬ 
gura  17.8.  La  determinación  de  los  anchos  de 
las  franjas  se  hace  de  la  siguiente  manera.  Pa¬ 
ra  relaciones  de  claro  corto  o  claro  largo  ma¬ 
yores  que  0.5,  las  franjas  centrales  tienen  un 
ancho  igual  a  la  mitad  del  claro  perpendicular 
a  ellas,  y  cada  franja  extrema  tiene  un  ancho 
igual  a  la  cuarta  parte  del  mismo.  Para  rela¬ 
ciones  menores  que  0.5,  la  franja  central  per¬ 
pendicular  al  lado  largo  tiene  un  ancho  igual 
a  32  -  ai  y  cada  franja  extrema,  igual  a  a]/2, 
donde  ai  es  el  claro  corto  y  32  es  el  claro  largo. 
Los  momentos  determinados  con  los  coe¬ 
ficientes  de  la  tabla  17.1,  corresponden  a  las 


Figura  17.8  División  de  una  losa  en  franjas 
centrales  y  franjas  de  borde. 


franjas  centrales.  Los  coeficientes  de  las  fran¬ 
jas  extremas  son  iguales  a  los  de  la  tabla  mul¬ 
tiplicados  por  0.60. 

Para  doblar  barras  y  aplicar  los  requi¬ 
sitos  de  adherencia  y  anclaje  de  acero  de 
momento  positivo  (capítulo  9),  se  supone 
que  las  líneas  de  inflexión  están  localizadas 
a  una  distancia  de  un  sexto  del  claro  corto  a 
partir  de  los  bordes  del  tablero.  Para  los  mis¬ 
mos  requisitos  del  acero  del  momento  ne¬ 
gativo,  se  suponen  localizadas  las  líneas  de 
inflexión  a  un  quinto  del  claro  corto,  a  partir 
de  los  bordes  del  tablero. 

El  método  descrito  puede  aplicarse  úni¬ 
camente  si  se  satisfacen  las  siguientes  limita¬ 
ciones: 

a)  Los  tableros  son  aproximadamente 
rectangulares. 

b)  La  distribución  de  las  cargas  que  ac¬ 
túan  sobre  la  losa  es  aproximada¬ 
mente  uniforme  en  cada  tablero. 

c)  Los  momentos  negativos  en  el  apoyo 
común  de  dos  tableros  adyacentes 
no  difieren  entre  sí  en  más  del  50  por 
ciento  del  menor  de  ellos. 

d)  La  relación  de  carga  viva  a  carga 
muerta  no  es  mayor  que  2.5  para  lo¬ 
sas  monolíticas  con  sus  apoyos,  ni 
mayor  que  1.5  en  otros  casos. 

Cuando  las  losas  no  cumplen  estas  limi¬ 
taciones,  es  necesario  aplicar  otros  procedi¬ 
mientos  como,  por  ejemplo,  la  utilización 
de  soluciones  elásticas,  como  las  presenta¬ 
das  en  la  referencia  17.1.  Si  las  losas  son 
muy  irregulares,  están  sujetas  a  cargas  no 
uniformes,  tienen  agujeróse  condiciones  de 
apoyo  poco  usuales,  es  más  conveniente, 
por  lo  general,  recurrir  a  otro  tipo  de  solu¬ 
ciones  no  incluidas  en  este  texto.  Pueden 
consultarse  a  este  respecto  las  referencias 
17.6  a  17.1  1. 

Cuando  se  diseña  por  el  método  de  las 
NTC-04,  los  coeficientes  de  momento  posí- 
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Tabla  17.1  Coeficientes  de  momentos  a,  para  tabieros  rectanguiares,  franjas  centraies.  Para  ias  franjas  extremas 

muitipiíquense  ios  coeficientes  por  0.60. 


Tablero 

Momento 

Claro 

Relación  de  lados  corto  a  largo 

5  /77  = 

a, /a  2 

0 

0.5 

0.6 

0.7 

Q8 

Q9 

1.0 

n 

D 

1 

■I 

1 

n 

\ 

II 

1 

D 

1 

■ 

D 

Interior 

Neg.  en  bordes 

corto 

998 

1018 

553 

565 

489 

498 

432 

438 

381 

387 

333 

338 

288 

292 

Todos  los 

interiores 

largo 

516 

544 

409 

431 

391 

412 

371 

388 

347 

361 

320 

330 

288 

292 

bordes 

corto 

630 

668 

312 

322 

268 

276 

228 

236 

192 

199 

158 

164 

126 

130 

continuos 

largo 

175 

181 

139 

144 

134 

139 

130 

135 

128 

133 

127 

131 

126 

130 

np  borde 

Neg.  en  bordes 

corto 

998 

1018 

568 

594 

506 

533 

451 

478 

403 

431 

357 

388 

315 

346 

Un  lado 

interiores 

largo 

516 

544 

409 

431 

391 

412 

372 

392 

350 

369 

326 

341 

297 

311 

corto 

Neg.  en  bordesdisc. 

largo 

326 

0 

258 

0 

248 

0 

236 

0 

222 

0 

206 

0 

190 

0 

discontinuo 

... 

corto 

630 

668 

329 

356 

292 

306 

240 

261 

202 

219 

167 

181 

133 

144 

largo 

179 

187 

142 

149 

137 

143 

133 

140 

131 

137 

129 

136 

129 

135 

De  borde 

Neg.  en  bordes 

corto 

1060 

1143 

583 

624 

514 

548 

453 

481 

397 

420 

346 

364 

297 

311 

Un  lado 

interiores 

largo 

587 

687 

465 

545 

442 

513 

411 

470 

379 

426 

347 

384 

315 

346 

largo 

Neg.  en  borde  disc. 

corto 

651 

0 

362 

0 

321 

0 

283 

0 

250 

0 

219 

0 

190 

0 

discontinuo 

positivo 

corto 

751 

912 

334 

366 

285 

312 

241 

263 

202 

218 

164 

175 

129 

135 

largo 

185 

200 

147 

158 

142 

153 

138 

149 

135 

146 

134 

145 

133 

144 

Deesauina 

Neg.  en  bordes 

corto 

1060 

1143 

598 

653 

530 

582 

471 

520 

419 

464 

371 

412 

324 

364 

Los  lados 

interiores 

largo 

600 

713 

475 

564 

455 

541 

429 

506 

394 

457 

360 

410 

324 

364 

adyacentes 

Neg.  bordes  disc. 

corto 

651 

0 

362 

0 

321 

0 

277 

0 

250 

0 

219 

0 

190 

0 

discontinuos 

largo 

326 

0 

258 

0 

248 

0 

236 

0 

222 

0 

206 

0 

190 

0 

.  . 

corto 

751 

912 

358 

416 

306 

354 

259 

298 

216 

247 

176 

199 

137 

153 

largo 

191 

212 

152 

168 

146 

163 

142 

158 

140 

156 

138 

154 

137 

153 

Extremo 

Neg.  en  borde  cont. 

corto 

1060 

1143 

970 

1070 

890 

1010 

810 

940 

730 

870 

650 

790 

570 

710 

Tresbordes 

.... 

651 

0 

370 

0 

340 

0 

310 

0 

280 

0 

250 

0 

220 

0 

discontinuos 

Neg.  en  bordes  disc. 

largo 

220 

0 

220 

0 

220 

0 

220 

0 

220 

0 

220 

0 

220 

0 

un  lado  largo 

corto 

751 

912 

730 

800 

670 

760 

610 

710 

550 

650 

490 

600 

430 

540 

continuo 

largo 

185 

200 

430 

520 

430 

520 

430 

520 

430 

520 

430 

520 

430 

520 

Extremo 

Neg.  en  borde  cont. 

largo 

570 

710 

570 

710 

570 

710 

570 

710 

570 

710 

570 

710 

570 

710 

Tres  bordes 

Neg.  en  borde  disc. 

corto 

570 

0 

480 

0 

420 

0 

370 

0 

310 

0 

270 

0 

220 

0 

discontinuos 

largo 

330 

0 

220 

0 

220 

0 

220 

0 

220 

0 

220 

0 

220 

0 

un  lado  cor- 

positivo 

corto 

1100 

1670 

960 

1060 

840 

950 

730 

850 

620 

740 

540 

660 

430 

520 

to  continuo 

largo 

200 

250 

430 

540 

430 

540 

430 

540 

430 

540 

430 

540 

430 

540 

Aislado 

Neg.  en  borde  disc. 

corto 

570 

0 

550 

0 

530 

0 

470 

0 

430 

0 

380 

0 

330 

0 

Cuatro  lados 

largo 

330 

0 

330 

0 

330 

0 

330 

0 

330 

0 

330 

0 

330 

0 

discontinuos 

positivo 

corto 

1100 

1670 

830 

1380 

800 

1330 

720 

1190 

640 

1070 

570 

950 

500 

830 

largo 

200 

250 

500 

830 

500 

830 

500 

830 

500 

830 

500 

830 

500 

830 

Caso  I.  Losa  coiada  monoiíticamente  con  sus  apoyos. 

Caso  II,  Losa  no  colada  monolíticamente  con  sus  apoyos. 

Los  coeficientes  multiplicados  por  10“"*  wa^  dan  momentos  por  unidad  de  ancho. 

Para  el  caso  I,  ai  y  32  pueden  tomarse  como  los  claros  libres  entre  paños  de  vigas;  para  el  caso  II  se  tomarán 
como  los  claros  entre  ejes,  pero  sin  exceder  el  claro  libre  más  dos  veces  el  espesor  de  la  losa. 


tivo  pueden  incrementarse  y  los  de  momen¬ 
tos  negativos  reducirse  en  igual  cantidad,  o 
viceversa,  pero  ningún  coeficiente  puede  re¬ 
ducirse  en  más  del  33  por  ciento  del  valor 
consignado  en  la  tabla  17.1. 


1 7.4.2  Peralte  mínimo 

Las  NTC-04  incluyen  también  disposiciones 
sobre  peralte  mínimo  y  sobre  relaciones  mí¬ 
nimas  de  refuerzo.  Respecto  al  peralte,  seña- 
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lan  que  el  cálculo  de  deflexiones  puede 
omitirse  si  el  peralte  efectivo  de  la  losa  es 
por  lo  menos  igual  al  perímetro  del  tablero 
divido  entre  250  para  concreto  clase  i  y  1 70 
para  concreto  clase  2.  Para  calcular  este  pe¬ 
rímetro,  los  lados  discontinuos  deben  incre¬ 
mentarse  en  50  por  ciento  si  los  apoyos  de 
la  losa  no  son  monolíticos  con  ella,  y  25  por 
ciento  si  lo  son.  En  losas  alargadas  no  es  ne¬ 
cesario  tomar  un  peralte  mayor  que  el  que 
corresponde  a  un  tablero  con  32  =  2ai .  Estas 
disposiciones  son  aplicables  a  losas  en  que 
fs  <  2520  kg/cm2  y  w  <  380  kg/m^;  para 
otras  combinaciones  de  fs  y  w,  el  peralte 
efectivo  mínimo  se  obtendrá  multiplicando 
por  0.032  vfgW  el  valor  obtenido  en  la  for¬ 
ma  arriba  indicada  (0.182  si  fs  se 

expresa  en  MPa  y  w  en  kN/m^).  En  esta  ex¬ 
presión,  fs  es  el  esfuerzo  en  el  acero  en 
condiciones  de  servicio,  en  kg/cm^  (puede 
suponerse  igual  a  0.6  fy),  y  w  es  la  carga  en 
condiciones  de  servicio,  en  kg/m^.  Cuando 
no  se  satisfacen  estos  requisitos,  es  necesa¬ 
rio  calcular  la  deflexión  para  compararla 
con  la  que  se  considere  admisible.  En  el  in¬ 
ciso  9.2.2  de  la  referencia  17.9,  se  reseñan 
diversos  procedimientos  para  la  estimación 
de  la  deflexión  de  losas  perimetralmente 
apoyadas. 

También  en  la  referencia  17.12  se  pre¬ 
senta  un  método  muy  práctico  que  permite 
calcular  las  deflexiones  a  partir  de  los  mo¬ 
mentos  flexionantes  en  las  franjas  de  borde 
y  en  las  franjas  centrales.  En  este  método  se 
utilizan  coeficientes  que  son  función  de  las 
propiedades  de  la  sección  transversal,  de  los 
módulos  de  elasticidad,  del  flujo  plástico  y 
de  la  edad  del  concreto. 

En  la  práctica,  al  igual  que  en  losas  en 
una  dirección,  conviene  iniciar  el  diseño  fi¬ 
jando  el  peralte  con  reglas  como  las  men¬ 
cionadas  y  calcular  después  el  área 
necesaria  de  refuerzo.  Esto  se  ilustra  en  el 
ejemplo  de  la  siguiente  sección. 


17.4.3  Acero  mínimo 


Respecto  al  acero  mínimo,  se  utiliza  la  misma 
ecuación  que  para  losas  en  una  dirección 


66,000  h 
fyih  +  1  00) 


(17.8) 


donde  Aj  es  el  área  mínima  por  metro  de  an¬ 
cho  de  la  losa.  Esta  área  debe  multiplicarse 
por  1.5  si  la  losa  está  expuesta  a  la  intempe¬ 
rie.  En  vez  de  la  ecuación  17.8  puede  pro¬ 
porcionarse,  por  simplicidad,  una  relación 
mínima  Pmín  de  0.002  en  losas  protegidas  de 
la  intemperie  y  de  0.003  en  losas  expuestas 
a  ella. 

La  separación  entre  barras  no  debe  ex¬ 
ceder  de  50  cm  ni  de  3.5  h,  excepto  en  la 
proximidad  de  cargas  concentradas  superio¬ 
res  a  una  tonelada  en  donde  la  separación 
máxima  será  de  2.5  d. 


17.4.4  Fuerza  cortante 

En  la  mayoría  de  los  casos,  el  dimensiona- 
miento  de  losas  apoyadas  perimetralmente 
queda  regido  por  flexión.  Sin  embargo,  es  ne¬ 
cesario  revisar  la  seguridad  contra  fuerza  cor¬ 
tante.  Para  estos  fines,  la  fuerza  cortante  que 
actúa  en  un  ancho  unitario  puede  calcularse 
con  la  expresión 


y 


=  (ai/2  -  cf)w 


0.95-0.5 


a2 


(17.9) 


Se  puede  ver  que  los  dos  primeros  tér¬ 
minos  del  segundo  miembro  de  la  ecuación 
proporcionan  la  fuerza  cortante  a  un  peralte 
del  paño  del  apoyo,  sección  crítica,  sin  con¬ 
siderar  la  acción  de  la  losa  en  dos  direc¬ 
ciones,  y  el  tercer  término  es  una  corrección 
para  tomar  en  cuenta  esta  acción.  Cuando 
en  un  tablero  existan  bordes  continuos  y 
bordes  discontinuos,  el  valor  de  V^,  obtenido 
de  la  ecuación  17.9  debe  incrementarse  en 


Análisis  de  losas  579 


15  por  ciento.  La  resistencia  de  la  losa  a 
fuerza  cortante  se  supondrá  igual  a  0.5  Ff>  bd 
VFc,  es  decir,  igual  a  la  de  una  viga  sin  re¬ 
fuerzo  en  el  alma. 

17.4.5  Cargas  lineales  y  concentradas 

Es  frecuente  que  las  losas  apoyadas  perime- 
tralmente  soporten  además  de  cargas  distri¬ 
buidas,  cargas  lineales  y  concentradas  como 
las  producidas  por  un  muro  que  se  apoye  so¬ 
bre  la  losa,  por  maquinaria,  o  por  vehículos 
en  el  caso  de  losas  de  puente. 

Para  tomar  en  cuenta  el  efecto  de  cargas 
lineales,  las  NTC-04  especifican  sustituir  la 
carga  lineal  por  una  carga  uniformemente  dis¬ 
tribuida  cuyo  valor  se  obtiene  dividiendo  el 
peso  total  de  la  carga  lineal  entre  el  área  del 
tablero  y  multiplicando  el  resultado  por  los 
factores  de  la  tabla  1 7.2.  Este  método  puede 
aplicarse  siempre  que  la  carga  lineal  no  sea 
mayor  que  el  50  por  ciento  de  la  carga  total. 

Para  el  caso  de  cargas  concentradas,  las 
NTC-04  recomiendan  el  mismo  procedi¬ 
miento  descrito  en  la  sección  16.2  para  losas 
en  una  dirección.  Consiste  en  incrementar  la 
suma  de  los  momentos  resistentes,  por  uni¬ 
dad  de  ancho,  positivo  y  negativo,  en  cada  di¬ 
rección  y  en  todos  los  puntos  de  la  losa,  en 
la  cantidad 


siendo  reí  radio  del  círculo  de  igual  área  a 
la  de  aplicación  de  la  carga  y  R  la  distancia 
del  centro  de  la  carga  al  borde  más  próximo 


Tabla  17.2  Factores  para  transformar  cargas  lineales 
en  cargas  distribuidas  equivalentes 


Relación  de  lados  m  =  a^/az 

0.5 

0.8 

1.0 

Muro  paralelo  al  lado  corto 

1.3 

1.5 

1.6 

Muro  paralelo  al  lado  largo 

1.8 

1.7 

1.6 

a  ella.  Este  procedimiento  puede  aplicarse 
siempre  que  la  carga  concentrada  esté  apli¬ 
cada  en  la  zona  de  intersección  de  las  fran¬ 
jas  centrales  de  la  losa.  En  el  ejemplo  16.2 
se  ha  ilustrado  su  aplicación. 

En  el  caso  de  cargas  concentradas,  de¬ 
be  revisarse  siempre  la  posible  falla  en  cor¬ 
tante  por  penetración  alrededor  de  la  carga. 

¡7.4.6  Cargas  en  las  vigas  de  apoyo 

Para  calcular  las  cargas  que  actúan  sobre  las 
vigas  en  que  se  apoyan  las  losas,  las  NTC  re¬ 
comiendan  calcular  las  áreas  tributarias  so¬ 
bre  cada  viga,  como  se  muestra  en  la  figura 
17.9.  Así,  la  viga  del  eje  1  soportará  la  car¬ 
ga  que  corresponde  al  trapecio  rayado;  y  la 
viga  del  eje  A,  la  que  corresponde  al  trián¬ 
gulo  rayado.  Para  determinar  estas  áreas  tribu¬ 
tarias  se  trazan  líneas  a  45“  desde  los  vértices 
del  tablero,  las  cuales  definen  los  triángulos 
y  trapecios  indicados  en  la  figura. 

El  área  tributaria  de  cada  viga  multi¬ 
plicada  por  el  valor  de  la  carga  distribuida, 
proporciona  la  carga  total  en  la  viga,  la  cual 
se  divide  entre  su  claro  para  obtener  una 
carga  uniformemente  distribuida  sobre  la  vi¬ 
ga.  Obsérvese  que  el  momento  flexionante 
en  la  viga  que  se  obtiene  de  esta  manera  es 
menor  que  el  obtenido  considerando  la  dis¬ 
tribución  real.  Por  ejemplo,  en  la  viga  del 
eje  A  se  obtendrá  un  momento  flexionante 
mayor  si  se  considera  que  la  viga  tiene  una 
carga  triangular  que  si  esta  misma  carga  se 
distribuye  uniformemente  en  la  viga.  Sin  em¬ 
bargo,  se  ha  visto  experimentalmente  y  en  la 
práctica,  que  la  losa  y  la  viga  trabajando  en 
conjunto  tienen  una  resistencia  mayor  que 
la  que  se  obtiene  con  los  métodos  de  diseño 
usuales,  por  lo  que  es  posible  reducir  los 
momentos  flexionantes  de  diseño  de  las  vi¬ 
gas.  (En  la  referencia  17.5  se  recomienda 
usar  la  distribución  real  de  cargas  y  reducir 
los  momentos  en  las  vigas  en  20  por  ciento.) 
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Figura  17.9  Áreas  tributarias  para  ei  diseño  de  vigas. 


17.5  Ejemplo  de  diseño 

El  método  de  diseño  de  losas  apoyadas  pe¬ 
rimetralmente  de  las  NTC-04  se  ilustra  en  el 
ejemplo  17.1.  Se  trata  del  diseño  de  un  ta¬ 
blero  de  esquina  (tablero  I)  y  un  tablero  de 
borde  (tablero  II)  de  un  sistema  de  piso  que 
continúa  en  las  dos  direcciones.  Existe,  ade¬ 
más  de  la  carga  distribuida,  una  carga  lineal 
transmitida  por  un  muro  que  corre  en  direc¬ 
ción  del  claro  corto. 

El  diseño  se  inicia  con  la  determinación 
del  peralte  mínimo  para  el  que  no  es  necesa¬ 
rio  calcular  las  deflexiones  y  que  se  utiliza 
como  peralte  tentativo.  Para  este  cálculo  se 
determinó  el  perímetro  del  tablero  1,  que  es 
el  más  desfavorable  por  tener  más  lados  dis¬ 
continuos,  incrementando  en  25  por  ciento 
la  longitud  de  estos  lados  discontinuos.  & 
revisó  si  se  cumplían  las  condiciones  de  fg  < 
2520  kg/cm^  y  w  <  380  kg/m^,  encontrán¬ 
dose  que  no  se  cumple  la  segunda,  por  lo 
que  el  perímetro  se  corrigió  multiplicándo¬ 
lo  por  el  factor  0.032  V/5W.  En  este  paso  fue 
necesario  también  transformar  la  carga  lineal 
del  muro  en  carga  uniformemente  distribuida 


usando  la  tabla  17.2  para  el  caso  de  muro 
paralelo  al  lado  corto;  el  factor  de  transforma¬ 
ción  resultó  de  1 .5.  Para  estimar  el  peso  pro¬ 
pio,  se  supuso  en  esta  etapa  un  espesor 
tentativo  de  1 0  cm.  El  peralte  mínimo  obteni¬ 
do  de  estos  cálculos  resultó  de  1 1  cm;  au¬ 
mentándole  1.5  cm  de  recubrimiento  libre  y 
el  radio  de  la  barra  de  refuerzo,  se  obtiene 
un  espesor  de  losa  de  13  cm. 

Una  vez  determinado  el  espesor  de  la 
losa,  se  corrigió  la  carga  total  usando  el  pe-^ 
so  propio  de  la  losa  de  13  cm.  También  s 
calculó  la  carga  de  diseño,  multiplicando  la 
carga  en  condiciones  de  servicio  por  el  factor 
de  carga  Fq  =  1 

Después  se  calcularon  los  claros  libres 
ai  y  a2  que,  como  se  indica  al  pie  de  la  tabla 
17.1,  son  los  que  deben  usarse  en  el  cálculo 
de  momentos.  También  se  calculó  la  relación 
entre  claros  ai/a2  y  el  factor  10-4  Woaf  qué 
es  común  en  el  cálculo  de  momentos.  En  es¬ 
te  ejemplo,  las  vigas  son  de  concreto  colada4 
monolíticamente  con  la  losa,  por  lo  que  se- 
está  en  el  caso  I  de  la  tabla  1 7.1 . 

Los  cálculos  de  momento  se  hicieron  eO 
formado  tabla,  como  se  indica  en  el  ejemplo: 
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El  tablero  I  es  un  tablero  de  esquina  y  el  II  es 
de  borde  con  lado  corto  discontinuo;  los 
coeficientes  correspondientes  a  estos  dos 
casos  se  obtuvieron  de  la  tabla  17.1.  Ya  que 
la  relación  entre  claro  corto  y  claro  largo  re¬ 
sultó  de  0.75,  se  interpolaron  los  valores  co¬ 
rrespondientes  a  relaciones  de  0.70  y  0.80. 
Por  ejemplo,  el  valor  de  a;  de  445  que  apa¬ 
rece  en  el  primer  renglón,  es  el  promedio  de 
471  y  41 9.  Los  valores  de  M¡  se  obtuvieron 
como  el  producto  de  se,  por  el  factor  común 

El  apoyo  localizado  sobre  el  eje  2  es  co¬ 
mún  a  los  dos  tableros  y  tiene  momentos 
distintos  en  cada  uno.  Como  la  diferencia  no 
es  muy  grande  (1049  kg-m  en  el  tablero  de 
esquina  contra  1006  en  el  de  borde),  pudo 
hacerse  el  diseño  con  el  momento  mayor  sin 
perder  mucha  precisión.  Sin  embargo,  para 
ilustrar  el  procedimiento,  se  distribuyeron 
las  dos  terceras  partes  de  la  diferencia  entre 
los  dos  tableros,  tocándoles  la  misma  canti¬ 
dad  a  cada  uno,  ya  que  el  término  c/^/ai  es 
igual  en  los  dos. 

La  separación  de  las  barras  de  refuerzo 
calculó  también  en  forma  de  tabla.  Previa¬ 
mente  se  calcularon  la  relación  mínima,  con 
la  recomendación  simplificada  de  conside¬ 
rarla  de  0.002  en  vez  de  usar  la  ecuación 
17.8,  y  la  separación  máxima,  que  resultó  de 
45  cm. 

Obsérvese  que  se  se  calcularon  dos 
valores  del  término  F^bd^  f'„  uno  para  el 
refuerzo  positivo  con  un  valor  de  d  =  1 1  cm, 
y  otro  para  el  refuerzo  negativo  con  un  va¬ 
lor  de  d  =  9  cm.  Esto  se  hizo  así  para  tomar 
en  cuenta  la  disposición  de  las  NTC-04  que 
indica  reducir  el  peralte  efectivo  en  2  cm  pa¬ 
ra  calcular  el  acero  de  lecho  superior  en  lo¬ 
sas  de  espesor  menor  o  igual  a  20  cm  cuando 


no  se  tienen  precauciones  especiales  en  la 
construcción  para  evitar  la  variación  de  dicho 
peralte. 

Algunos  de  los  valores  calculados  de  p 
resultaron  menores  que  pm/h-  En  todos  estos 
casos,  el  área  de  acero  se  calculó  a  partir  de 
p^f^  =  0.002.  Las  separaciones,  calculadas 
con  la  expresión  1 00  At,/As  (ecuación  1 6.3), 
no  excedieron  en  ningún  caso  a  la  máxima 
permisible.  &  revisó  la  posible  falla  por  cor¬ 
tante,  encontrándose  que  la  resistencia  de  la 
sección  sin  refuerzo  excede  ampliamente  a 
la  fuerza  cortante  calculada  con  la  ecuación 
17.9,  por  lo  que  no  es  necesario  modificar  el 
peralte  tentativo. 

&  ilustra  en  el  ejemplo  la  forma  de  cal¬ 
cular  la  carga  sobre  las  vigas  de  apoyos.  Las 
áreas  tributarias  se  obtuvieron  trazando  lí¬ 
neas  a  45“  desde  los  vértices,  con  lo  cual 
quedan  determinadas  las  alturas  del  trapecio 
y  del  triángulo.  En  la  viga  del  eje  2  se  duplicó 
el  área  tributaria  porque  existe  un  tablero  de 
losa  a  cada  lado  de  la  viga,  mientras  en  la  vi¬ 
ga  del  eje  A  sólo  existe  un  tablero.  Obsérve¬ 
se  que  a  las  cargas  obtenidas  debe  sumársele 
el  peso  propio  de  la  viga  y,  en  su  caso,  algu¬ 
na  carga  aplicada  directamente. 

Finalmente  se  muestran  los  croquis  de 
armado  que  se  trazaron  siguiendo  las  reco¬ 
mendaciones  de  la  figura  16.4a.  En  el  claro 
corto  se  tienen  separaciones  de  30  cm,  ex¬ 
cepto  en  las  zonas  de  momento  negativo  de 
los  ejes  2  y  3,  en  donde  las  combinaciones 
de  columpio  y  bastones  permiten  obtener  una 
separación  de  20  cm,  prácticamente  igual  a 
la  requerida  en  el  eje  2.  En  forma  similar  se 
armó  la  franja  central  del  claro  largo.  Puesto 
que  en  muchas  secciones  rigió  el  valor  de 
Pmín,  no  es  posible  modificar  mucho  el  arma¬ 
do  de  las  franjas  extremas  o  de  borde. 
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Ejercicios 


17.1  Dirnensionar  ei  siguiente  tabiero  de  iosa, 
suponiendo  que  está  sometido  a  una  carga  w,  = 
1 .5  ton/m^,  que  f'c  =  200  kg/crn^  y  que  fy  =  4200 
kg/cm^.  Usar  ias  NTC-04  considerando  un  factor 
de  carga  =  1 .4. 


17.3  Dirnensionar  ei  tabiero  interior  mostrado  en  ei 
croquis  usando  ias  NTC-04.  Considerar  una 
carga  uniforme  totai  Wy  =  3  ton/rn^  y  una  carga 
concentrada  P,  =  6  ton.  Suponer  f'c  =  200 
kg/cm^  y  /y  =  4200  kg/cm^.  La  iosa  está  coiada 
monoiíticamente  con  ios  apoyos. 


17.2  Dirnensionar  ia  iosa  dei  siguiente  sistema  de 
piso,  sujeto  a  una  carga  muerta  de  servicio  de 
500  kg/rn^  (sin  inciuir  ei  peso  propio)  y  una 
carga  viva  de  servicio  de  700  kg/m^.  Usar  ias 
NTC-04  y  suponer  que  f'c  =  200  kg/cm^  y  que  fy 
=  4200  kg/cm^.  La  iosa  está  apoyada  sobre  vigas 
de  acero.  Hacer  un  croquis  detaliado  dei  refuer¬ 
zo  propuesto. 


El  ancho  de  todas  ias  vigas  es  iguai  a  0.30  m. 


Las  ampliaciones  de  las  columnas  en  su 
parte  superior  se  denominan  capiteles.  Tienen 
por  función  principal  aumentar  el  perímetro 
de  la  sección  crítica  en  cortante  por  penetra¬ 
ción,  acción  que  rige  en  muchas  ocasiones  el 
dimensionamiento  de  este  tipo  de  losas.  Las 
caras  del  capitel  no  deben  formar  un  ángulo 
mayor  de  45°  con  el  eje  de  las  columnas  (figu- 


de  la  columna,  con  mayor  peralte.  General¬ 
mente  es  cuadrado  o  rectangular  y  se  reco¬ 
mienda  que  sus  dimensiones  en  planta  no 
sean  menores  que  un  sexto  del  claro  en  la  di¬ 
rección  considerada  a  cada  lado  del  eje  de 
columnas.  La  proyección  del  ábaco  por  abajo 
de  la  losa  debe  quedar  comprendidadentro  de 
ciertos  límites.  El  mínimo  es  tal  que  el  peralte 
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efectivo  del  ábaco  sea  por  lo  menos  1.3  veces 
al  peralte  efectivo  de  la  losa  y  el  máximo  que 
sea  a  lo  sumo  1.5  veces  dicho  peralte  (figura 
18.2b).  El  ábaco  tiene  por  función  aumentar 
el  peralte  de  la  losa  en  la  zona  en  que  se  pre¬ 
senta  el  mayor  momento  flexionante  y  en 
donde  es  crítico  el  cortante  por  penetración. 
Desde  estos  puntos  de  vista  resulta  muy  con¬ 
veniente,  pero  tiene  la  desventaja  de  compli¬ 
car  la  cimbra. 

Las  placas  aligeradas  deben  llevar  ábacos 
macizos  alrededor  de  las  columnas,  especial¬ 
mente  para  poder  resistir  en  forma  adecuada 
el  cortante  por  penetración.  &  recomienda 
que  estos  ábacos  tengan  una  dimensión  míni¬ 
ma  de  un  sexto  del  claro  correspondiente, 
medida  desde  el  eje  de  columnas,  o  de  2.5  h, 
medida  desde  el  paño  de  la  columna,  con  el 
objeto  de  que  el  cono  potencial  de  falla  no 
atraviese  huecos  o  casetones  (figura  18.3a). 
También  se  recomienda  que  las  losas  aligera¬ 
das  que  lleven  volados  rematen  en  una  viga 
maciza  cuyo  ancho  sea  por  lo  menos  igual  al 
espesor  de  la  losa  o  a  25  cm  (figura  1 8.3b),  y 
que  la  longitud  del  volado  no  exceda  de  diez 
veces  dicho  espesor  (figura  18.3c)  [18.1].  En 
la  parte  superior  de  la  losa,  sobre  los  caseto¬ 
nes,  debe  existir  una  capa  de  concreto  cuyo 


espesor  se  recomienda  no  sea  menor  de  3  cm, 
o  de  5  cm,  si  existe  la  posibilidadde  cargas  con¬ 
centradas  elevadas.  La  distancia  centro  a  centro 
de  nervaduras  no  debe  exceder  de  I  m  o  de 
118  del  claro,  lo  que  sea  menor. 

Pata  fines  de  diseño,  se  acostumbradividir 
las  losas  planas  en  franjas  como  las  mostradas 
en  la  figura  18.4.  &i  cada  tablero  se  distinguen 
tres  franjas.  Una  franja  central,  cuyo  ancho  es 
igual  a  la  mitad  del  claro  del  tablero  en  la  di¬ 
rección  en  que  se  mide  el  ancho,  y  dos  franjas 
extremas  o  franjas  de  columnas,  cuyo  ancho 
es  la  cuarta  parte  de  dicho  claro.  La  división 
en  franjas  se  hace  en  las  dos  direcciones  del 
tablero,  así  que  en  la  figura  18.4  se  podrían 
representar  otras  tres  franjas  en  dirección  per¬ 
pendicular  a  las  mostradas  cuyos  anchos  se¬ 
rían  £]/2  para  la  central  y  1^14  para  cada  una 
de  las  dos  franjas  extremas. 

18.2  Comportamiento  y 
dimensionamiento 

Las  losas  planas  pueden  fallar  en  cortante  por 
penetración,  o  por  flexión.  El  primer  tipo  de 
falla  se  ha  descrito  ampliamente  en  la  sección, 
7.2.3  de  este  texto  y  consiste  en  la  penetra- 
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ábacov  zona  aligerada  viga  perimetral 


Figura  18.3  Recomendaciones  para  ábacos,  vigas  perimetraies  y  volados  en  iosas 

piañas  aiigeradas  [1 8.1 1. 


ción  de  la  columna  dentro  de  la  losa  formán¬ 
dose  un  cono  o  pirámide  truncada.  Cuando  la 
estructuraos  asimétrica  o  resiste  cargas  latera¬ 
les,  se  transmiten  simultáneamente  carga  axial 
y  momento  flexionante  entre  losa  y  columna, 
por  lo  que  se  tiene  la  situación  representada 
en  la  figura  7.1  7.  Es  frecuente  que  el  cortante 
por  penetración  sea  el  factor  crítico  en  el  di¬ 
seño  de  losas  planas,  especialmente  cuando 
no  se  usan  capiteles  y  ábacos. 

Las  fallas  por  flexión  ocurren  general¬ 
mente  después  de  que  las  losas  experimentan 
grandes  deformaciones  y  de  que  el  acero  de 
refuerzo  fluye  en  varias  zonas,  ya  que  son  es¬ 
tructuras  subreforzadas.  Existen  dos  configu¬ 
raciones  básicas  de  agrietamiento.  En  una,  las 
grietas  se  forman  en  la  cara  superior  de  la  lo¬ 
sa  a  lo  largo  de  los  ejes  de  columnas  y  en  la 
cara  inferior  a  lo  largo  de  los  ejes  centrales.  En 
la  otra  configuración  se  forman  grietas  radia¬ 


les  que  parten  de  las  columnas  en  la  cara  su¬ 
perior  de  la  losa  y  grietas  circunferenciales  en 
la  cara  inferior. 


Franja  de  Franja  Franja  de  . 

t  celumnas  central  celumnas , 


Figura  18.4  Definición  de  franjas. 
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Para  el  diseño  de  losas  planas  se  han  em¬ 
pleado  dos  métodos:  el  método  directo  y  el 
método  de  la  estructura  equivalente,  los  cua¬ 
les  se  presentan  a  continuación. 

18.2,1  Método  directo 

Considérese  un  tablero  de  losa  plana  como  el 
mostrado  en  la  figura  18.5a  sujeto  a  una  car¬ 
ga  uniformemente  distribuida  de  magnitud  w 
por  unidad  de  área.  Si  el  tablero  se  aísla  del 
resto  de  la  losa  a  lo  largo  de  los  ejes  A-C  y  B-D 
y  se  considera  como  una  viga  ancha  de  claro 
y  ancho  I2,  esta  viga  quedaría  sujeta  a  una 
carga  uniformemente  distribuida  de  magnitud 
por  unidad  de  longitud  como  se  muestra 
en  la  figura  18.56.  En  la  figura  18.5c  se  indi¬ 
ca  el  diagrama  de  momentos  de  esta  viga  an¬ 
cha,  señalando  con  Ma-b,  el  momento  en  el 
apoyo  de  la  izquierda  que  queda  localizado 
sobre  las  columnas  A  y  B;  con  Mc-d  el  mo¬ 
mento  en  el  apoyo  de  la  derecha  localizado 
sobre  las  columnas  C  y  D;  y  con  M^.f  el  mo¬ 
mento  en  el  centro  del  claro.  Es  un  principio 
conocido  de  estática  que  el  momento  positivo 
en  el  centro  del  claro  de  una  viga  continua, 
más  el  promedio  de  los  momentos  negativos 
en  los  apoyos,  es  igual  al  momento  en  el  cen¬ 
tro  del  claro  de  una  viga  libremente  apoyada. 
Este  momento,  que  se  conoce  como  momen¬ 
to  estático  total,  Mq  (figura  18.5c),  tiene  por 
lo  tanto  el  valor 

Ma-b+  Mq-d  {WÍ2) 

Mo  =  - - - = — - 


(18.1) 

ya  que  wÍ2  es  la  carga  por  unidad  de  longitud 
y  es  el  claro  de  la  viga. 

La  ecuación  18.1  permite  calcular  el  mo¬ 
mento  estático  total,  pero  no  indica  cómo  se 
distribuye  este  momento  en  las  diferentes  zo¬ 
nas  de  la  losa.  No  permite  determinar,  por 
ejemplo,  el  valor  de  los  momentos  negativos, 
Ma-b  y  Mc-Dt  ni  del  momento  positivo  Me-f- 
Tampoco  permite  conocer  la  distribución  de 


Figura  18.5  Momento  estático  total  en  un 
tablero  de  losa. 


cada  uno  de  estos  tres  momentos  a  lo  ancho 
del  tablero,  £2-  Supóngase  que  de  alguna  mane¬ 
ra  se  conociese  el  valor  de  Ma-b-  Si  este  momen¬ 
to  se  distribuye  uniformemente  a  lo  ancho  del 
tablero,  se  tendría  un  momento  Ma-bI^i  por 
unidad  de  ancho,  como  se  muestra  en  la  figu¬ 
ra  18.5c/.  Pero  no  se  distribuye  así,  sino  que  el 
momento  alcanza  su  valor  máximo  en  el  eje 
de  columnas  y  su  valor  mínimo  en  el  centro  del 
claro,  en  virtud  de  que  la  losa  está  más  restrin¬ 
gida  contra  giro,  o  sea,  que  tiene  mayor  rigi¬ 
dez  flexionante,  en  el  eje  de  columnas.  Por  lo 
tanto,  los  momentos  se  distribuyen  a  lo  ancho 
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del  tablero  como  se  indica  en  forma  aproxi¬ 
mada  con  línea  curva  en  la  figura  18.5c/.  Lo 
mismo  que  se  ha  dicho  respecto  al  momento 
Ma-b  sucede  con  los  momentos  Mqd  y  ^e-f- 
El  método  directo  de  diseño  de  losas  pla¬ 
nas  consiste  básicamente  en  los  siguientes  pa¬ 
sos: 

a)  Ajustar  el  cálculo  del  momento  estáti¬ 
co  total  para  tomar  en  cuenta  que  los 
apoyos  mostrados  en  la  figura  18.5b 
no  son  puntuales. 

b)  Distribuir  el  momento  estático  total 
entre  los  momentos  negativos  Ma-b  y 
Mc-d  y  el  momento  positivo  Me-f,  figu¬ 
ra  18.5c. 

c)  Distribuir  cada  uno  de  los  tres  mo¬ 
mentos  anteriores  a  lo  ancho  del  ta¬ 
blero. 

Para  cada  uno  de  estos  tres  pasos,  el  método  di¬ 
recto  utiliza  coeficientes  obtenidos  principal¬ 
mente  en  forma  experimental. 

En  la  figura  18.5  se  ha  obtenido  el  mo¬ 
mento  estático  total  considerando  que  el  ta¬ 
blero  de  losa  se  sustituía  por  una  viga  ancha 
de  claro  £-\  y  ancho  Í2-  El  mismo  razonamiento 
puede  hacerse,  considerando  que  el  tablero 
de  losa  se  sustituye  por  una  viga  de  ancho 
y  claro  Í2.  fe  importante  notar  que  en  el  mé¬ 
todo  directo  debe  hacerse  el  análisis  y  la  dis¬ 
tribución  del  momento  estático  total  en  las  dos 
direcciones,  usando  en  cada  una  de  ellas  la 
carga  total  m/  por  unidad  de  área. 

En  el  Reglamento  AGI  se  incluyeron  coe¬ 
ficientes  y  disposiciones  para  llevar  a  cabo  los 
tres  pasos  señalados  del  método  directo  para 
losas  planas  hasta  antes  de  la  edición  de  1971. 
Posteriormente  las  losas  planas  y  las  losas  apo¬ 
yadas  perimetralmente  se  unificaron  en  méto¬ 
dos  de  diseño  que  se  presentan  en  el  siguiente 
capítulo  de  este  texto.  Por  lo  tanto,  la  presen¬ 
tación  detallada  de  las  especificaciones  del 
Reglamento  AGI  se  pospone  para  ese  capítulo. 
Aunque  son  generales  para  cualquier  sistema 
de  entrepiso,  el  caso  de  losas  planas  puede 


deducirse  como  un  caso  particular  en  que  las 
vigas  tienen  una  rigidez  flexionante  nula. 

Las  NTG-04  del  Reglamento  del  Distrito 
Federal  no  incluyen  el  método  directo  para 
el  diseño  de  losas  planas  sino  únicamente  el 
método  de  la  estructura  equivalente  que  se 
verá  a  continuación.  Esto  se  debe,  principal¬ 
mente,  a  que  el  método  directo  es  aplicable 
en  el  caso  de  cargas  verticales,  mientras  que 
el  problema  más  serio  en  el  comportamiento 
de  las  losas  planas  es  el  efecto  de  fuerzas  ho¬ 
rizontales  causadas  por  viento  o  sismo,  las 
cuales  son  preponderantes  en  la  Giudad  de 
México. 

18.2.2  Método  de  la  estructura  equivalente 
(NTC-04) 

Este  método  consiste  en  dividir  a  la  estructura 
en  un  sistema  de  marcos  cuyas  columnas  son 
las  de  la  estructura  y  cuyas  trabes  son  franjas  de 
losa  comprendidas  entre  las  líneas  medias 
de  tableros  adyacentes.  En  la  figura  18.6  se 
ilustra  este  concepto.  Así,  en  el  eje  2  de  la  es¬ 
tructura  mostrada,  la  trabe  del  marco  será  la 
franja  de  losa  que  tiene  un  ancho  [(ai/2)  + 
(32/2)].  En  el  eje  fí,  será  la  franja  de  ancho 
[{b-[/2)  +  (¿>2/2)].  Obsérvese  que  los  marcos  de¬ 
ben  considerarse  en  las  dos  direcciones  y  debe 
aplicarse  la  carga  total  de  la  franja  en  cada 
marco.  Así,  el  marco  del  eje  B  tendrá  una  carga 
por  unidad  de  longitud  de  w[{b]/2)  +  (b2/2)] 
siendo  i/i/  la  carga  por  unidad  de  área;  y  el  mar¬ 
co  del  eje  2  tendrá  una  carga  de  w[(ai/2)  -I- 
(32/2)].  Además  de  la  carga  vertical,  los  marcos 
pueden  estar  sujetos  a  fuerzas  horizontales. 

Uno  de  los  problemas  más  complicados 
en  el  método  de  la  estructura  equivalente  con¬ 
siste  en  estimar  la  rigidez  a  flexión  de  las  vi¬ 
gas  del  marco,  que  en  realidad  no  son  vigas, 
sino  franjas  de  losa  de  un  ancho  mucho  ma¬ 
yor  que  la  sección  transversal  de  las  colum¬ 
nas.  A  diferencia  de  marcos  constituidos  por 
columnas  y  vigas,  en  sistemas  de  losa  plana  la 
rigidez  de  las  vigas  no  está  concentrada  en  el 
eje  de  columnas;  la  rigidez  de  la  losa  es  ma- 
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yor  en  el  eje  de  columnas  y  va  disminuyendo 
hacia  los  extremos  de  las  franjas  mostradas  en 
la  figura  18.6.  Otra  complicación  radica  en 
que  el  comportamiento  de  los  sistemas  de  lo¬ 
sa  plana  es  diferente  bajo  cargas  verticales  y 


bajo  cargas  laterales.  &  ha  visto  que  bajo  las 
primeras,  los  momentos  flexionantes  se  distri¬ 
buyen  en  forma  más  uniforme  a  lo  ancho  de 
las  franjas  de  losa  que  bajo  la  acción  de  las  se¬ 
gundas.  Por  esta  razón,  resulta  necesario  hacer 


Figura  1 8.6  Estructura  equivalente. 
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Figura  18.7  Momentos  de  inercia  de  vigas  y  columnas  en  el  método  de  la  estructura  equivalente. 


consideraciones  diferentes  para  llevar  a  cabo 
el  análisis  estructural  cuando  la  estructura  está 
sujeta  a  cargas  verticales  que  cuando  lo  está  a 
cargas  laterales.  También  es  necesario  consi¬ 
derar  por  separado  los  sistemas  sin  capiteles 
ni  ábacos  y  aquellos  que  sí  los  tienen,  porque 
las  rigideces  de  losas  y  columnas  son  diferen¬ 
tes.  A  continuación  se  presentan  las  disposicio¬ 
nes  de  las  NTC-04  para  calcular  las  rigideces 
de  columnas  y  vigas  de  los  marcos  equivalen¬ 
tes,  efectuar  el  análisis  estructural,  calcular  los 
momentos  flexionantes  bajo  cargas  verticales 
y  laterales,  y  distribuir  el  refuerzo  necesario 
por  flexión. 


a)  Cargas  verticales  en  sistemas  sin  capiteles 
ni ábacos 

Las  rigideces  de  las  vigas  pueden  calcularse 
usando  el  ancho  completo  de  la  franja  de 
losa  y  la  sección  completa  sin  agrietar  y  sin 
considerar  el  refuerzo.  Por  ejemplo,  la  viga 
del  eje  2  de  la  figura  18.6  tendría  la  sección 
transversal  mostrada  en  la  figura  18.7a;  su  an¬ 
cho  sería  ai/2  -I-  a2/2  y  el  momento  de  inercia 
sería  el  indicado  en  la  misma  figura.  En  cam¬ 
bio  para  las  columnas  debe  usarse  la  mitad 
del  momento  de  inercia  correspondiente  a  la 
sección  completa  y  sin  agrietar.  En  el  ejemplo 
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de  la  figura  18.6,  el  momento  de  inercia  de 
las  columnas  circulares  sería  7rr^/4;  en  la  es¬ 
tructura  equivalente  se  toma  la  mitad  de  este 
valor  como  se  indica  en  la  figura  18.7a. 

Al  tomar  la  mitad  del  momento  de  iner¬ 
cia  de  las  columnas,  se  reduce  también  a  la 
mitad  su  rigidez  a  flexión.  Esto  se  hace  así,  pa¬ 
ra  considerar  que  las  columnas  restringen  me¬ 
nos  a  la  franja  de  losa  de  ancho  a-[/2  +  aiH 
que  a  una  viga  de  ancho  pequeño  localizada 
en  el  eje  de  columnas.  La  reducción  al  50  por 
ciento  de  la  rigidez  a  flexión  de  las  columnas 
se  obtuvo  por  comparación  de  análisis  efec¬ 
tuados  bajo  esta  hipótesis  con  análisis  más 
precisos  [18.2]. 

&i  el  caso  de  losas  aligeradas,  debe  tomar¬ 
se  en  cuenta  la  presencia  de  agujeros  al  calcular 
la  rigidez  de  la  viga.  En  las  zonas  de  caseto¬ 
nes,  no  resulta  una  sección  rectangular  com¬ 
pleta,  como  la  de  la  figura  18.7a,  sino  una 
sección  con  nervaduras  y  un  patín  completo 
en  la  parte  superior.  Por  lo  contrario,  en  la  zo¬ 
na  de  ábacos  macizos,  la  sección  transversal 
de  la  losa  sí  es  como  la  mostrada  en  la  figura 
18.7a.  Resulta  entonces  una  viga  con  momen¬ 
to  de  inercia  variable  a  lo  largo  de  su  eje.  En 
el  ejemplo  18.1  se  ilustra  esta  situación. 

\á  calculadas  las  rigideces  a  flexión  de 
vigas  y  columnas,  se  plantea  la  estructura 
equivalente  y  se  analizan  los  marcos  por  algu¬ 
no  de  los  métodos  usuales  de  análisis  elástico. 
Es  importante  recordar  que  las  cargas  vertica¬ 
les  totales  deben  aplicarse  a  los  marcos  en 
cada  una  de  las  dos  direcciones.  Nótese  tam¬ 
bién  que  para  poder  efectuar  el  análisis,  es  ne¬ 
cesario  establecer  previamente  dimensiones 
tentativas  del  espesor  de  la  losa,  del  tamaño 
de  ábacos  y  capiteles,  en  su  caso,  y  de  la  sec¬ 
ción  de  las  columnas.  Pata  el  espesor  de  las 
losas  pueden  usarse  las  especificaciones  de 
peralte  mínimo  para  no  calcular  deflexiones, 
las  cuales  se  presentan  más  adelante  en  esta 
misma  sección;  para  ábacos  y  capiteles,  las 
recomendaciones  de  la  sección  18.1 ;  y  para  la 
sección  de  las  columnas,  cálculos  aproxima¬ 
dos  de  carga  axial  y  momentos  flexionantes. 


Una  vez  obtenidos  los  momentos  flexio¬ 
nantes  en  las  vigas  de  los  marcos,  que  son  en 
realidad  las  franjas  mostradas  en  la  figura 
18.6,  es  necesario  distribuir  este  momento  a 
lo  ancho  de  las  franjas.  La  distribución  no  es 
uniforme  por  las  razones  expuestas  en  la  sec¬ 
ción  18.2.1  en  relación  con  la  figura  18.5,  si¬ 
no  que  es  de  la  forma  indicada  en  la  figura 
1  S.Sd.  Pata  hacer  esta  distribución  a  lo  ancho 
de  las  vigas,  las  NTC-04  proponen  los  porcen¬ 
tajes  siguientes  para  ser  aplicados  a  los  mo¬ 
mentos  obtenidos  en  el  análisis: 

Franjas  de  Franjas 

columnas  centrales 

Momentos  positivos  60  40 

Momentos  negativos  75  25 

En  la  figura  18.8  se  ilustra  la  distribución  de 
momentos  de  la  tabla  anterior  para  la  franja 
del  eje  2  de  la  figura  18.6  en  su  intersección 
con  el  eje  C  y  para  la  zona  de  momento  posi¬ 
tivo  entre  los  ejes  C  y  B.  Se  señala  la  sección 
crítica  para  momento  negativo,  al  paño  de  la 
columna,  en  la  cual  el  75  por  ciento  se  asig¬ 
na  a  la  franja  de  columnas  y  el  25  por  ciento 
restante  a  las  dos  medias  franjas  centrales.  La 
sección  crítica  de  momento  positivo  queda 
localizada  a  la  mitad  del  claro  £»2,  y  en  ella  el 
60  por  ciento  del  momento  corresponde  a  la 
franjada  columnas  y  el  40  por  ciento  restante 
a  las  dos  medias  franjas  centrales.  Se  observa 
que  en  la  franja  de  columnas  los  momentos 
resultan  mayores  que  en  la  franja  central,  tal 
como  lo  indica  la  distribución  cualitativa  de 
la  figura  18.5d. 

A  partir  de  los  momentos  flexionantes 
calculados  para  cada  franja,  se  determina  el 
refuerzo  por  flexión  necesario  para  carga  ver¬ 
tical.  Al  menos  la  mitad  del  refuerzo  negativo 
en  las  franjas  de  columna  debe  quedar  en  un 
ancho  C2  +  3h  centrado  con  respecto  a  los  ejes 
de  columnas.  El  resto  del  refuerzo  para  carga 
vertical  se  distribuye  uniformemente  en  el  an¬ 
cho  de  cada  franja,  excepto  el  necesario  para 


Comportamiento  y  dimensionamiento  597 


62/2 


20% 


60% 


20%  J 


1 

1 

12.5%  • 

fl 

■l 

1 

1 

1 

1 

1 

1 

75%  ^ 

f 

1 

1 

1 

J _ 

12.5%  , 

Sección  crítica  para 
momento  positivo 


Sección  crítica  para  momento 
negativo 


Figura  18.8  Distribución  de  momentos  flexionantes  en  franja  de  columnas  y  franja  central. 


momento  negativo  exterior  en  claros  extremos, 
es  decir,  el  refuerzo  negativo  que  se  coloca 
perpendicularmenteal  borde  de  la  losa,  que  de¬ 
be  colocarse  como  si  fuese  refuerzo  para  sismo 
de  acuerdo  con  lo  que  se  indica  más  adelante. 

El  procedimiento  que  se  ha  descrito  para 
efectuar  el  análisis  bajo  carga  vertical  en  sis¬ 
temas  sin  ábacos  ni  capiteles,  puede  usarse, 
según  las  NTC-04,  si  se  cumplen  los  siguien¬ 
tes  requisitos: 

-  la  estructurada  lugar  a  marcos  sensible¬ 
mente  simétricos; 

-todos  los  entrepisos  tienen  el  mismo  nú¬ 
mero  de  crujías; 

-  el  mayor  claro  en  toda  la  estructura  no 
excede  al  menor  en  más  de  un  quinto  de 
este  último,  ya  sea  que  el  menor  sea 
paralelo  o  perpendicular  al  mayor; 


-  el  espesor  de  la  losa  es  aproximadamen¬ 
te  igual  al  5  por  ciento  del  claro  mayor 
del  mayor  tablero;  y 

-  la  carga  viva  por  metro  cuadrado  es 
aproximadamente  la  misma  en  los  dis¬ 
tintos  tableros  de  un  piso. 

Cuando  no  se  cumplen  las  limitaciones  ante¬ 
riores,  debe  recurrirse  a  métodos  más  preci¬ 
sos,  como  el  del  elemento  finito,  o  al  método 
generalizado  del  ACI  que  se  presenta  en  el  ca¬ 
pítulo  19  de  este  texto. 

b)  Cargas  verticales  en  sistemas 
con  capiteles  y  ábacos 

Tanto  el  momento  de  inercia  de  la  losa  como 
el  de  la  columna,  se  calculan  con  las  seccio¬ 
nes  completas,  es  decir,  no  se  reduce  a  la  mi- 
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tad  el  momento  de  inercia  de  las  columnas. 
Pata  estas  últimas,  debe  considerarse  la  sec¬ 
ción  tansversal  del  fuste.  De  esta  manera  sim¬ 
plificada  se  está  tomando  en  cuenta  que  la 
presencia  de  ábacos  y  capiteles  aumenta  la  ri¬ 
gidez  a  flexión  de  las  columnas  y  que  las  lo¬ 
sas  están  más  restringidas  que  cuando  no 
existen  estos  elementos  [18.6]. 

También  la  presencia  de  capiteles  y  ába¬ 
cos  produce  momentos  de  inercia  variables  a 
lo  largo  de  los  ejes  de  vigas  y  columnas.  Pue¬ 
de  suponerse  al  respecto  que  el  momento  de 
inercia  de  las  vigas  es  infinito  desde  el  centro 
de  la  columna  hasta  el  borde  del  capitel  y  que 
en  la  zona  del  ábaco  corresponde  al  peralte 
de  este  elemento.  También  puede  suponerse 
que  el  momento  de  inercia  es  infinito  desde  la 
sección  inferior  del  capitel  hasta  la  cara  supe¬ 
rior  de  la  losa.  En  el  Apéndice  D  se  presentan 
ayudas  de  diseño  para  efectuar  los  cálculos  de 
rigideces  a  flexión  y  factores  de  transporte  en 
elementos  estructurales  con  estas  característi¬ 
cas.  Si  se  usa  para  el  análisis  estructural  un 
programa  de  computadora  que  tome  en  cuenta 
las  dimensiones  de  los  nudos,  se  debe  asignar 
como  dimensión  vertical  la  distancia  desde  el 
arranque  del  capitel  hasta  la  cara  superior  de 
la  losa,  y  como  dimensión  horizontal  a  cada 
lado  del  eje  de  columnas,  la  distancia  de  di¬ 
cho  eje  al  borde  del  capitel. 

Una  vez  calculados  los  momentos  de 
inercia  y  las  rigideces  como  se  ha  menciona¬ 
do  en  los  dos  párrafos  anteriores,  el  plantea¬ 
miento  de  los  marcos  equivalentes,  su  análisis 
y  la  distribución  de  los  momentos  flexionan- 
tes  en  las  franjas  de  columnas  y  en  las  centra¬ 
les,  se  hacen  de  la  misma  manera  que  en  el 
caso  anterior  de  sistemas  sin  capiteles  ni  ába¬ 
co  ~  Es  importante  recordar  que  se  debe  apli¬ 
car  la  carga  total  a  los  marcos  en  las  dos 
direcciones. 

Los  requisitos  señalados  al  final  del  caso 
anterior  también  deben  cumplirse  para  estos 
sistemas  con  capiteles  y  ábacos,  pero  el  valor 
de  5  por  ciento  para  el  espesor  de  la  losa  de¬ 
be  cambiarse  por  3.5  por  ciento.  Además  se 


cumplirán  los  siguientes  requisitos  adicio¬ 
nales: 

-  La  estructura  no  excederá  de  cuatro  ni¬ 
veles; 

-  si  la  estructura  tiene  tres  o  cuatro  nive¬ 
les,  los  momentos  en  las  columnas  de 
orilla  del  penúltimo  entrepiso  se  incre¬ 
mentarán  25  por  ciento  sobre  lo  que  su¬ 
ministre  el  análisis; 

-  las  columnas,  ábacos  y  capiteles  serán 
rectangulares,  sin  que  la  dimensión  ma¬ 
yor  exceda  a  la  menor  en  más  de  20  por 
ciento  de  ésta.  Las  columnas  y  capiteles 
podrán  ser  también  circulares,  con  ába¬ 
cos  cuadrados; 

-  las  columnas  de  orilla  deberán  tener  ca¬ 
piteles  y  ábacos  completos,  iguales  a  los 
interiores,  y  el  borde  de  la  losa  deberá 
coincidir  con  el  del  ábaco;  y 

-  las  dimensiones  de  los  ábacos  deberán 
cumplir  con  los  requisitos  establecidos 
en  la  figura  18.2. 

c)  Cargas  laterales  en  sistemas  sin  capiteles 

ni  ábacos 

Como  se  mencionó  anteriormente,  los  momen¬ 
tos  flexionantes se  concentran  más  cercada  los 
ejes  de  las  columnas  que  en  el  caso  de  cargas 
verticales.  Debido  a  esto,  las  NTC-04  reco¬ 
miendan  calcular  la  rigidez  a  flexión  de  vigas 
de  la  estructura  equivalente  usando  un  ancho  de 
losa  de  C2  -I-  3h  centrado  respecto  al  eje  de  co¬ 
lumnas,  como  se  muestra  en  la  figura  1 8.7b,  y 
la  sección  completa  de  las  columnas;  el  térmi¬ 
no  C2  es  la  dimensión  de  la  columna  o  capitel 
en  dirección  perpendicular  a  aquella  en  que  se 
calculan  los  momentos.  Comparando  con  el  ca¬ 
so  de  carga  vertical,  se  observa  que  en  la  es¬ 
tructura  equivalente  para  cargas  laterales,  las 
rigideces  de  las  vigas  son  menores  mientras 
que  aquellas  de  las  columnas  son  mayores. 

La  presencia  de  los  huecos  en  losas  ali¬ 
geradas  debe  tomarse  en  cuenta  al  calcular 
los  momentos  de  inercia  y  las  rigideces  a  fie- 
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xión  en  la  forma  en  que  se  explicó  para  el  ca¬ 
so  de  cargas  verticales. 

Una  vez  obtenidas  las  rigideces  a  flexión,  se 
efectúa  el  análisis  de  la  estructura  equivalente 
por  alguno  de  los  métodos  elásticos  usuales. 
Con  esto  se  obtienen  los  momentos  flexionan- 
tes  en  las  vigas  y  en  las  columnas.  Las  vigas 
son  en  realidad  las  franjas  de  losa  de  ancho  ci 
+  3h,  y  en  este  ancho  debe  colocarse  el  ace¬ 
ro  de  refuerzo  correspondiente,  cuidando  que 
el  60  por  ciento  del  acero  negativo  cruce  el 
núcleo  de  la  columna.  Desde  luego  que  el  ace¬ 
ro  de  refuerzo  necesario  por  la  acción  de  car¬ 
gas  laterales  debe  sumarse  al  obtenido  por 
cargas  verticales. 

d)  Cargas  laterales  en  sistemas  con  capiteles 
y ábacos 


Las  rigideces  a  flexión  de  las  vigas  equivalen¬ 
tes  se  calculan  con  un  ancho  de  losa 


Be  = 


0.1  2c2 


como  se  muestra  en  la  figura  18.7.  Al  igual 
que  en  sistemas  con  capiteles  y  ábacos  suje¬ 
tos  a  cargas  verticales,  puede  suponerse  que 
el  momento  de  inercia  de  las  vigas  es  infinito 
desde  el  centro  de  la  columna  hasta  el  borde 
del  capitel,  y  que  en  la  zona  del  ábaco  corres¬ 
ponde  al  peralte  de  este  elemento.  También 
puede  suponerse  que  el  momento  de  inercia 
es  infinito  desde  la  sección  inferior  del  capitel 
hasta  la  cara  superior  de  la  losa  [1 8.7]. 

Deben  cumplirse  los  requisitos  de  regu¬ 
laridad  y  tamaño  de  la  estructura  establecidos 
para  los  dos  casos  de  cargas  verticales,  excep¬ 
to  el  cuarto  requisito  para  sistemas  sin  capite¬ 
les  ni  ábacos  y  los  dos  primeros  para  sistemas 
con  capiteles  y  ábacos.  Además  deben  cum¬ 
plirse  los  dos  siguientes  requisitos: 


-  La  estructurano  excede  de  cinco  niveles;  y 

-  el  espesor  de  la  losa  es  aproximadamen¬ 
te  igual  a  3.5  por  ciento  del  claro  mayor 
del  tablero. 


El  refuerzo  calculado  por  sismo  se  colocará 
en  un  ancho  de  C2  +  3/í  y  el  60  por  ciento  de 
este  refuerzo  como  mínimo  deberá  cruzar  el 
núcleo  de  la  columna  correspondiente. 

e)  Disposiciones  complementarlas  sobre  el 
refuerzo 

Las  NTC-04  establecen  las  siguientes  disposi¬ 
ciones  complementarias  aplicables  a  la  suma 
del  refuerzo  por  cargas  verticales  y  por  cargas 
laterales. 

Al  menos  la  cuarta  parte  del  refuerzo  ne¬ 
gativo  que  se  tenga  sobre  un  apoyo  en  una 
franjada  columnas  debe  continuarse  atodo  lo 
largo  de  los  claros  adyacentes. 

Al  menos  la  mitad  del  refuerzo  positivo 
máximo  debe  extenderse  en  todo  el  claro  co¬ 
rrespondiente. 

En  las  franjas  de  columnas  debe  existir 
refuerzo  positivo  continuo  en  todo  el  claro  en 
cantidad  no  menor  que  la  tercera  parte  del  re¬ 
fuerzo  negativo  máximo  que  se  tenga  en  la 
franja  de  columnas  en  el  claro  considerado. 

El  refuerzo  de  lecho  inferior  que  atravie¬ 
se  el  núcleo  de  una  columna  no  será  menor 
que  la  mitad  del  que  lo  cruce  en  el  lecho  su¬ 
perior  y  debe  anclarse  de  modo  que  pueda 
fluir  en  las  caras  de  la  columna. 

Toda  nervadura  de  losas  aligeradas  lleva¬ 
rá,  como  mínimo,  a  todo  lo  largo,  una  barra 
en  el  lecho  inferior  y  una  en  el  lecho  superior. 

Casi  todas  estas  disposiciones  tienen  como 
objetivo  asegurar  un  comportamiento  adecua¬ 
do  de  las  estructuras  a  base  de  losas  planas 
bajo  la  acción  de  movimientos  sísmicos  inten¬ 
sos.  Por  ejemplo,  la  primera  de  ellas  prevé 
que  puedan  desarrollarse  momentos  negativos 
considerables  en  las  zonas  centrales  de  los  cla¬ 
ros.  Si  se  utiliza  el  método  de  las  NTC-04  para 
el  diseño  de  losas  planas  en  zonas  de  intensi¬ 
dad  sísmica  baja  o  moderada,  pueden  omitirse 
algunas  de  estas  disposiciones  o  hacerlas  me¬ 
nos  severas,  ajuicio  del  proyectista  estructural. 

En  cuanto  a  áreas  mínimas  de  refuerzo  y 
separaciones  máximas,  las  disposiciones  son 
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las  mismas  que  para  losas  apoyadas  perime- 
tralmente,  a  saber: 


donde  ¿  es  el  claro  mayor  y  k  un  coeficiente 
que  se  determina  como  sigue 


Las  áreas  de  refuerzo  deben  ser  por  lo 
menos  iguales  al  área  mínima  por  flexión 

o  7 

Wmín=  (T8.2) 

'y 

o  en  sistema  SI 

— fecf-  08.2  SI) 

El  área  mínima  por  cambios  volumétricos  en 
una  franja  de  1  m  de  ancho  debe  ser 


(/A 


s-'min 
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o  en  sistema  SI 
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recordando  que  esta  última  puede  calcularse 
también  con  una  relación  de  refuerzo  de  0.002 
y  que  debe  multiplicarse  por  1.5  en  las  losas 
expuestas  a  la  intemperie. 

Las  NTC-04  especifican  también  una  se¬ 
paración  máxima  de  barras  de  dos  veces  el  es¬ 
pesor  de  la  losa  en  secciones  críticas,  excepto 
en  zonas  aligeradas. 

f)  Peralte  mínimo 

&  había  señalado  que  era  necesario  tener  una 
estimación  del  peralte  de  la  losa  y  que  ésta 
podía  hacerse  a  partir  de  las  especificaciones 
sobre  peralte  mínimo  para  no  calcular  defle¬ 
xiones,  al  igual  que  se  hizo  en  el  caso  de  lo¬ 
sas  en  una  dirección  y  de  losas  apoyadas 
perimetralmente.  Las  especificaciones  que 
presentan  al  respecto  las  NTC-04  son  las  si¬ 
guientes.  El  peralte  efectivo  mínimo  debe  ser 

(18.4) 


losas  con  ábacos,  k  =  0.0006^^  ^  0.02 

losas  sin  ábacos,  k  =  O.OOOZsV^  ^  0.025 

En  estas  expresiones,  /j  es  el  esfuerzo  en  el  ace¬ 
ro  en  condiciones  de  servicio,  en  kg/cm^,  que 
puede  suponerse  igual  a  0.6  fyi  w  es  la  carga 
en  condiciones  de  servicio,  en  kg/m-^;  y  c  la 
dimensión  de  la  columna  o  capitel  paralela  a 
6.  Las  mismas  expresiones  pueden  usarse  en 
sistema  SI  si  /y  se  plantea  en  MPay  wen  N/m^. 

Los  valores  obtenidos  con  la  ecuación 
18.4  deben  aumentarse  20  por  ciento  en  ta¬ 
bleros  exteriores  y  en  losas  aligeradas.  En  nin¬ 
gún  caso  el  espesor  de  la  losa,  h,  será  menor 
de  1 0  cm,  si  existe  ábaco,  o  menor  de  13  cm, 
si  no  existe.  Los  valores  de  k  y  los  valores  mín¬ 
imos  de  h  son  para  concreto  clase  1 .  Para  con¬ 
creto  clase  2,  todos  los  valores  se  deberán 
multiplicar  por  1.5. 


18.3  Ejemplo  de  dimensionamiento 
por  el  método  de  la  estructura 
equivalente  (NTC-04) 

En  el  ejemplo  18.1  se  ilustra  el  diseño  de  una 
placa  plana  por  el  método  de  la  estructura 
equivalente,  usando  las  NTC-04  del  Regla¬ 
mento  del  Distrito  Federal.  &  trata  de  una  es¬ 
tructura  con  tableros  de8X6myde8X7 
m  para  la  que  se  decidió  usar  una  losa  alige¬ 
rada.  No  se  colocaron  capiteles  en  las  colum¬ 
nas  por  facilidad  de  cimbrado,  así  que  la 
estructura  es  de  las  que  se  conocen  como  placa 
plana.  La  altura  libre  en  el  primer  piso  es  de 
3.20  m  y  en  los  siguientes  es  de  3.00  m.  Las 
columnas  son  de  60  X  70  cm  con  la  primera 
dimensión  en  dirección  de  los  claros  de  8  m. 

Para  determinar  el  peralte  se  decidió  usar 
casetones  de  60  X  60  X  30  cm  y  una  capa  su¬ 
perior  de  concreto  de  5  cm,  con  lo  cual  que- 
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dó  fijo  el  espesor  de  la  losa  en  35  cm.  En  cla¬ 
ros  grandes,  como  los  de  este  ejemplo,  es 
conveniente  usar  casetones  también  grandes; 
por  eso  se  eligieron  de  60  x  60  cm  en  planta. 
Se  recomienda  que  el  espesor  de  la  capa  supe¬ 
rior  de  concreto  no  sea  inferior  a  3  o  a  5  cm  si 
hay  cargas  concentradas.  En  este  caso  se  eli¬ 
gió  una  capa  de  5  cm  por  el  tamaño  de  los  cla¬ 
ros  y  por  la  posibilidad  de  cargas  concentradas. 

&  comparó  el  peralte  determinado  como 
se  indica  en  el  párrafo  anterior  con  el  peralte 
mínimo  para  no  revisar  deflexiones,  el  cual 
está  dado  por  la  ecuación  18.4.  El  valor  dado 
por  esta  ecuación  se  multiplicó  por  el  factor 
1 .20  para  obtener  el  peralte  mínimo  en  los  ta¬ 
bleros  de  esquina.  Fue  necesario  en  esta  eta¬ 
pa  conocer  el  valor  de  la  carga  w.  Para  esto  se 
determinó  un  valor  aproximado  con  ayuda  de 
la  referencia  18.4,  pn  la  que  se  presentan  ta¬ 
blas  del  peso  propio  de  las  losas  aligeradas 
para  diferentes  tamaños  de  casetones  y  an¬ 
chos  de  nervaduras.  Estas  tablas  toman  en 
cuenta  la  existencia  de  zonas  macizas  alrede¬ 
dor  de  las  columnas.  Si  no  se  dispone  de  ayu¬ 
das  de  diseño  como  la  referencia  18.4,  es 
necesario  hacer  un  cálculo  aproximado  del 
peso  propio  de  la  losa  para  obtener  el  valor  de 
w  y  poder  aplicar  la  ecuación  18.4.  El  espesor 
mínimo  obtenido  de  esta  manera,  resultó  me¬ 
nor  que  el  calculado  a  partir  del  peralte  de  los 
casetones  y  del  espesor  de  la  capa  superior  de 
concreto. 

A  continuación  se  trazó  un  croquis  de  la 
colocación  de  los  casetones.  Esto  se  realiza 
normalmente  por  medio  de  tanteos,  hasta  lle¬ 
gar  a  un  número  de  casetones  que  permita  te¬ 
ner  anchos  adecuados  de  las  nervaduras.  Se 
recomienda  que  éstas  tengan  un  ancho  míni¬ 
mo  de  10  cm,  pero  usualmente  se  usan  an¬ 
chos  entre  1 0  y  15  cm.  Las  nervaduras  de  los 
ejes  de  columnas  se  dejan  más  anchas,  ya  que 
es  necesario  concentrar  en  ellas  una  mayor 
cantidad  de  acero.  Las  NTC-04  especifican 
que  las  nervaduras  de  los  ejes  de  columnas 
tengan  un  ancho  mínimo  de  25  cm,  y  las  ad¬ 
yacentes,  de  20  cm. 


En  el  croquis  de  colocación  de  casetones 
no  se  incluye  toda  la  losa  porque  en  el  ejem¬ 
plo  sólo  se  muestra  el  diseño  del  eje  2  en  el 
tramo  A-B.  Obsérvese  que  la  última  fila  de  ca¬ 
setones  en  la  parte  inferior  del  croquis  no  es 
simétrica  respecto  al  eje  central  del  tablero. 
Esto  quedó  así  porque  se  cuidó  que  en  el  eje 
3  de  la  estructura  se  tuviese  un  ancho  apro¬ 
piado  de  la  viga  de  borde.  Las  zonas  macizas 
que  se  dejaron  alrededor  de  las  columnas 
cumplen  con  la  recomendación  de  que  ten¬ 
gan  una  dimensión  mínima  de  i/b  a  cada  la¬ 
do  del  eje  de  columnas  (figura  18.3). 

Una  vez  dibujado  el  croquis  de  coloca¬ 
ción  de  casetones,  se  revisó  el  peso  propio  de 
la  losa.  &  supuso  que  los  casetones  eran  de 
plástico  ligero,  por  lo  que  su  peso  propio  era 
despreciable.  La  carga  uniformemente  distri¬ 
buida  resultó  menor  que  la  supuesta  en  la  re¬ 
visión  del  peralte,  por  lo  que  en  los  demás 
cálculos  se  usó  la  carga  real.  &  usaron  los 
factores  de  carga  de  las  NTC-04  de  1.4  para 
cargas  muerta  y  viva,  y  1.1  para  la  combina¬ 
ción  de  cargas  muerta  y  viva  con  fuerzas  sís¬ 
micas.  Se  usó  la  misma  carga  viva  (300  kg/m^) 
para  ambas  combinaciones  de  carga,  aunque 
el  Reglamento  del  Distrito  Federal  permite 
usar  una  carga  menor  cuando  actúan  simultá¬ 
neamente  las  fuerzas  sísmicas. 

Pata  efectuar  el  análisis  estructural,  el  pri¬ 
mer  paso  consiste  en  determinar  las  rigideces  de 
las  vigas  equivalentes  y  de  las  columnas  de  los 
marcos.  Como  en  las  NTC/04  se  especifican 
reglas  distintas  para  calcular  estas  rigideces  se¬ 
gún  se  trate  de  cargas  verticales  o  fuerzas  ho¬ 
rizontales,  es  necesario  plantear  dos  marcos 
diferentes,  uno  para  cada  condición  de  carga. 

En  el  caso  de  cargas  verticales,  la  viga 
equivalente  tiene  un  ancho  igual  a  la  suma  de 
las  mitades  de  los  claros  perpendiculares  adya¬ 
centes,  como  se  muestra  en  la  figura  1 8.7a.  Las 
secciones  transversales  de  la  viga  son  diferen¬ 
tes  en  la  zona  del  ábaco,  donde  es  maciza,  y  en 
la  zona  central,  donde  es  aligerada.  Se  mues¬ 
tran  en  el  ejemplo  ambas  secciones  y  el  cálculo 
de  los  momentos  de  inercia  correspondientes. 
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Se  utiliza  el  espesor  total  de  la  losa  y  no  el  pe¬ 
ralte  efectivo,  ya  que  las  NTC  señalan  que  los 
momentos  de  inercia  pueden  tomarse  como  el 
de  las  secciones  de  concreto  no  agrietadas  y 
sin  considerar  el  refuerzo. 

El  paso  siguiente  consistió  en  el  cálculo 
de  las  rigideces  flexionantes  y  de  los  factores  de 
transporte  de  vigas  y  columnas  del  marco.  Pa¬ 
ra  el  caso  de  vigas,  resultan  de  sección  variable 
por  la  diferencia  en  los  momentos  de  inerciade 
las  dos  secciones  comentadas  en  el  párrafo 
anterior.  Las  rigideces  y  factores  de  transpórtese 
calcularon  con  las  ecuaciones  presentadas  en 
el  Apéndice  D.2  de  este  texto.  La  longitud  de  las 
zonas  macizas  es  diferente  en  los  dos  extre¬ 
mos  de  la  viga,  pero  como  son  semejantes  se 
usó  la  longitud  promedio  de  1 60  cm.  Los  mo¬ 
mentos  de  empotramiento  perfecto  para  vigas 
de  este  tipo  difieren  del  valor  usual  de  wf-l\2 
que  sólo  se  aplica  a  vigas  de  sección  prismática 
uniforme  en  todo  el  claro.  En  el  Apéndice  D.2 
también  se  presenta  una  ecuación  para  calcular 
dicho  momento  en  vigas  de  sección  variable, 
la  cual  se  usó  en  el  ejemplo.  Puede  observar¬ 
se  que  se  obtuvo  un  valor  de  en  vez 

de  w^2/i2.  Es  muy  importante  observar  que  en 
el  cálculo  del  momento  de  empotramiento  per¬ 
fecto  se  usó  la  carga  total  comprendida  entre 
los  ejes  centrales  de  los  dos  tableros  adyacen¬ 
tes  al  eje  2,  o  sea  que  la  carga  uniformemente 
distribuida  por  unidad  de  área  multiplicada  por 
el  ancho  total  del  marco,  resulta  igual  a  la  car¬ 
ga  por  unidad  de  longitud.  Al  analizar  los  marcos 
perpendiculares  al  considerado  en  el  ejemplo, 
debe  tomarse  nuevamente  la  carga  total. 

Las  columnas  del  ejemplo  sí  son  de  sec¬ 
ción  prismática  uniforme,  por  lo  que  se  usa¬ 
ron  las  ecuaciones  usuales  para  calcular  sus 
rigideces  y  factores  de  transporte.  Si  hubiesen 
tenido  capiteles,  habría  sido  necesario  consi¬ 
derar  un  tramo  con  momentos  de  inercia  infi¬ 
nitos,  lo  cual  puede  hacerse  con  las  otras 
ayudas  de  diseño  incluidas  en  el  Apéndice  D. 
De  acuerdo  con  lo  que  señalan  las  NTC-04,  la 
rigidez  efectiva  de  las  columnas  se  tomó  co¬ 
mo  la  mitad  de  la  rigidez  teórica. 


En  el  ejemplo  se  muestra  un  croquis  en  el 
que  se  indican  las  rigideces  y  factores  de 
transporte  de  todos  los  miembros  del  marco. 

A  continuación  se  calcularon  las  rigideces 
de  vigas  y  columnas  del  marco  correspon¬ 
diente  a  fuerzas  horizontales.  La  viga  equiva¬ 
lente  tiene  un  ancho  de  C2  +  3h  y  para  la 
columna  se  toma  la  rigidez  total  y  no  la  mitad 
como  en  el  marco  correspondiente  a  cargas 
verticales.  Por  lo  demás,  los  cálculos  son  se¬ 
mejantes.  También  se  muestra  un  croquis  del 
marco  con  sus  rigideces  y  factores  de  transpor¬ 
te.  Pata  este  marco  no  se  calculan  momentos  de 
empotramiento  perfecto,  ya  que  sólo  está  suje¬ 
to  a  fuerzas  horizontales. 

En  algunos  programas  de  análisis  estruc¬ 
tural  disponibles  fácilmente  en  la  actualidad, 
basta  con  indicar  las  propiedades  geométricas 
de  los  miembros,  aunque  sean  variables,  como 
en  este  caso,  y  las  cargas  que  actúan  sobre  la 
estructura,  para  que  los  programas  proporcio¬ 
nen  todos  los  momentos  flexionantes,  torsio- 
nantes,  fuerzas  cortantes  y  fuerzas  normales, 
así  como  los  desplazamientos.  En  estos  pro¬ 
gramas,  como  el  usado  para  este  ejemplo,  es 
necesario  introducir  las  matrices  de  rigidez  de 
los  miembros  del  marco.  Los  elementos  de  es¬ 
tas  matrices  pueden  deducirse  de  los  valores 
calculados  como  se  indica  en  el  ejemplo.  Así, 
el  elemento  K/j-es  la  rigidez  a  flexión  calcula¬ 
da,  y  el  elemento  K,y  es  igual  a  la  rigidez  a  fle¬ 
xión  en  el  extremo  /  multiplicada  por  el  factor 
de  transporte.  De  cualquier  manera,  el  si¬ 
guiente  paso  consiste  en  analizar  los  dos  mar¬ 
cos  planteados,  el  primero  con  carga  vertical, 
y  el  segundo  con  fuerzas  horizontales.  (Las 
fuerzas  horizontales,  producidas  por  sismo, 
no  se  muestran  en  el  ejemplo.) 

Pata  el  caso  de  carga  vertical  se  hicieron 

dos  análisis:  uno  con  un  factor  de  carga  de 
1 .4,  para  tener  las  acciones  correspondientes 
a  carga  vertical  Únicamente,  y  otro  con  un 
factor  de  carga  de  1 .1 ,  para  tener  las  acciones 
correspondientes  a  carga  vertical  que  se  de¬ 
ben  sumar  a  las  correspondientes  a  fuerzas 
horizontales  accidentales.  Éstos  son  los  tacto- 
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res  de  carga  que  especifican  las  NTC  para  car¬ 
gas  muertas  y  vivas  únicamente,  y  para  cargas 
muertas  y  vivas  combinadas  con  cargas  acci¬ 
dentales,  respectivamente.  Pata  el  caso  de  fuer¬ 
zas  horizontales,  sólo  se  hizo  el  análisis  del 
marco  con  un  factor  de  carga  de  1.1. 

A  continuación  se  muestran  en  el  ejem¬ 
plo  los  diagramas  de  momentos  flexionantes 
y  fuerzas  cortantes  correspondientes  a  las 
dos  condiciones  de  carga  mencionadas  en  el 
párrafo  anterior.  Para  el  caso  de  carga  verti¬ 
cal  únicamente,  los  valores  son  los  obtenidos 
del  análisis  del  marco  correspondiente  con 
el  factor  de  carga  de  1 .4.  Para  el  caso  de  car¬ 
gas  verticales  y  horizontales,  se  muestran  los 
valores  obtenidos  sumando  los  momentos 
y  fuerzas  cortantes  del  marco  correspondien¬ 
te  a  carga  vertical,  con  un  factor  de  carga  de 
1.1,  con  los  momentos  y  fuerzas  cortantes 
del  marco  correspondiente  a  fuerzas  hori¬ 
zontales. 

Pata  la  segunda  condición  de  carga,  los 
momentos  y  fuerzas  cortantes  dependen  del 
sentido  de  las  fuerzas  horizontales.  En  el  cro¬ 
quis  correspondiente  se  indican  los  valores 
que  corresponden  a  fuerzas  horizontales  que 
actúan  de  derecha  a  izquierda,  que  son  las 
más  desfavorables  para  el  extremo  A  de  la  vi¬ 
ga  A-B.  Pero  en  el  extremo  B  de  esta  viga,  se 
muestran  entre  paréntesis  los  valores  que  co¬ 
rresponden  al  sentido  de  izquierda  a  derecha, 
ya  que  son  más  desfavorables  para  este  extre¬ 
mo.  Es  necesario,  como  se  verá  más  adelante, 
seleccionar  en  cada  caso  el  valor  más  alto  del 
momento  flexionante  y  de  la  fuerza  cortante. 

Una  vez  efectuado  el  análisis  estructural 
y  trazados  los  diagramas  de  momentos  flexio¬ 
nantes  y  fuerzas  cortantes,  se  procedió  al  di¬ 
seño  de  la  estructura  que,  como  ya  se  dijo,  se 
limitó  en  el  ejemplo  a  la  viga  A-B  del  eje  2  y 
del  nivel  1 .  &  inició  con  la  revisión  por  fuer¬ 
za  cortante  en  la  columna  A-2.  Esto  se  hizo 
así  porque  es  frecuente  en  este  tipo  de  estruc¬ 
turas  que  el  diseño  quede  regido  por  el  cor¬ 
tante  por  penetración,  especialmente  en 
columnas  de  borde  en  las  que  hay  una  fuerte 


transferencia  de  momento  entre  losa  y  co¬ 
lumna,  y  en  las  que  la  sección  crítica  para 
cortante  por  penetración  se  ve  reducida  por 
el  borde  libre. 

&  señalan  en  forma  de  croquis  las  accio¬ 
nes  sobre  el  nudo,  para  las  dos  condiciones 
de  carga,  tomadas  de  los  dos  diagramas  de 
momentos  y  fuerzas  cortantes  correspondien¬ 
tes.  No  es  posible  determinar  de  antemano 
cuál  de  las  dos  condiciones  es  más  desfavora¬ 
ble,  ya  que  en  una  es  menor  el  momento  pe¬ 
ro  mayor  la  fuerza  cortante,  mientras  que  en 
la  otra  ocurre  lo  contrario.  Por  lo  tanto,  es  ne¬ 
cesario  revisar  el  cortante  por  penetración  pa¬ 
ra  las  dos  condiciones  de  carga. 

&  inició  la  revisión  determinando  las 
propiedades  geométricas  de  la  sección  crítica. 
Pata  ello  se  trazó  un  croquis  de  la  columna 
con  la  sección  crítica  a  una  distancia  de  d/2 
alrededor  de  su  periferia,  excepto  en  el  borde 
libre,  por  lo  que  dicha  sección  tiene  únicamen¬ 
te  tres  lados.  &  determinó  su  área  y  la  posición 
de  su  centroide.  Este  último  dato  se  requiere 
para  calcular  el  momento  polar  de  inercia,  J, 
lo  cual  se  hizo  con  la  ecuación  que  se  presen¬ 
ta  en  la  figura  7.1  7b, 

Después  se  calculó  el  parámetro  y  que 
determina  la  fracción  de  momento  flexionan¬ 
te  que  se  transfiere  de  la  losa  a  la  columna  a 
través  de  momentos  torsionantes,  como  se 
muestra  en  la  figura  7.1 0,  los  cuales  producen 
esfuerzos  cortantes  no  uniformes  equivalentes 
a  los  que  produce  una  fuerza  cortante  colocada 
excéntricamente  respecto  al  eje  de  la  colum¬ 
na.  Este  parámetro  y  se  calculó  con  la  ecua¬ 
ción  7.20  modificada  para  tomar  en  cuenta 
que  la  columna  es  de  borde;  por  eso  se  susti¬ 
tuyó  el  factor  (ci  -I-  d)  por  (ci  -I-  d/2). 

Ya  habiendo  determinado  el  momento 
polar  de  inercia  de  la  sección  crítica  y  el  pa¬ 
rámetro  y  se  calculó  el  esfuerzo  cortante 
máximo,  que  resultó  de  8.4  kg/cm^,  con  la 
ecuación  7.21 .  El  esfuerzo  cortante  que  resiste 
la  losa  sin  refuerzo  por  cortante,  calculado  con  la 
ecuación  7.27,  fue  de  9.9  kg/cm^,  de  lo  que 
se  concluye  que  no  se  requiere  dicho  refuerzo. 
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Nótese  que  el  factor  de  reducción  usado 
de  0.7  es  menor  que  el  usado  para  vigas,  tal 
como  se  especifica  en  las  NTC-04. 

En  forma  similar  se  obtuvo  el  esfuerzo 
cortante  máximo  bajo  la  segunda  condición 
de  carga.  En  este  caso,  dicho  esfuerzo  resultó 
ligeramente  menor  que  el  esfuerzo  cortante 
resistente,  9.3  contra  9.9  kg/cm^.  Por  lo  tanto, 
tampoco  se  requirió  refuerzo  por  cortante. 

Si  se  hubiese  requerido  proporcionar  re¬ 
fuerzo  por  cortante,  el  procedimiento  sería  el 
siguiente.  &  calcula  primero  el  ancho  de  una 
viga  ficticia,  como  la  de  la  figura  7.14.  En  es¬ 
te  ejemplo  dicho  ancho  sería 

b  =  c/  -I-  C2  =  32  +  70  =  1 02  cm 

Después  se  calcula  la  contribución  del  con- 
creto'con  la  ecuación  7.28: 

Ven  =  0.4  Fr  VFc  bd 

donde  el  término  b  es  el  ancho  de  la  viga  cal¬ 
culado  en  el  paso  anterior. 

A  continuación  se  calcula  la  fuerza  cor¬ 
tante  que  actúa  en  la  cara  de  la  viga  ficticia, 
que  en  este  ejemplo  sería  la  cara  A-B  de  la  fi¬ 
gura  7.1  7b.  Bta  fuerza  sería 

Vu  =  iVu)máx  bd 

El  valor  de  {Vu)máx  en  este  ejemplo  es  de 
9.3  kg/cm^.  S\  Vu  fuese  mayor  que  Vqr,  en¬ 
tonces  la  diferencia  de  fuerzas  se  tomaría  con 
estribos, 

Vs  =  Vu-  VCR 

y  la  separación  de  estribos  se  calcularía  con  la 
ecuación  7.1  4: 

_  bR  \  fy  d 
Vs 

Como  en  el  ejemplo  18.1  Vqr  fue  mayor  que 
Vu,  se  debe  poner  la  separación  máxima  de 
estribos  que  permiten  las  NIC  que  es  de  d/3. 
Este  procedimiento  para  calcular  el  refuerzo 
para  cortanteen  losas  es  equivalente  al  descri¬ 
to  en  la  sección  7.6.1c  en  relación  con  el  Re¬ 
glamento  ACI. 


El  refuerzo  por  cortante  debe  prolongar¬ 
se  hasta  una  distancia  de  la  tercera  parte  del 
claro  a  partir  del  eje  de  columnas,  lo  cual 
obliga  a  eliminar  algunos  casetones,  en  este 
ejemplo,  para  que  quepan  las  barras.  El  pri¬ 
mer  estribo  debe  colocarse  a  la  mitad  de  la 
separación  restante  a  partir  del  paño  de  co¬ 
lumnas,  y  las  barras  longitudinales  deben  an¬ 
clarse  adecuadamente  en  la  columna.  Bn  el 
croquis  se  muestra  únicamente  el  refuerzo  en 
dirección  del  eje  2,  pero  también  debe  colo¬ 
carse  en  la  dirección  perpendicular,  a  ambos 
lados  de  la  columna. 

El  ejemplo  continúa  con  la  revisión  en 
cortante  por  penetración  de  la  columna  6-2. 
En  este  caso,  por  tratarse  de  una  columna  in¬ 
terior,  la  sección  crítica  es  simétrica  y  no  es 
necesario  calcular  su  centroide.  El  parámetro 
jv  se  calculó  con  la  ecuación  7.20  sin  ningu¬ 
na  modificación  y  el  momento  polar  de  iner¬ 
cia  con  la  ecuación  correspondiente  de  la 
figura  7.1  7a. 

Debe  observarse  que  la  fuerza  cortante 
V^|  de  la  ecuación  7.21  es  la  suma  de  las  fuer¬ 
zas  cortantes  a  ambos  lados  de  la  columna,  ya 
que  esta  suma  es  la  que  proporciona  la  carga 
axial  que  transfiere  la  losa  a  la  columna.  El. 
momento  Mu  de  la  misma  ecuación  es,  por  el 
contrario,  la  diferencia  de  los  momentos  fle- 
xionantes  a  ambos  lados  de  la  columna  por¬ 
que  esta  diferencia  equivale  al  momento  de 
desequilibrio  que  transfiere  la  losa  a  la  colum¬ 
na;  si  los  momentos  flexionantes fuesen  igua¬ 
les,  no  habría  transferencia  de  momentos  de 
la  losa  a  la  columna. 

En  esta  columna  tampoco  se  requirió  re¬ 
fuerzo  por  cortante  bajo  ninguna  de  las  dos 
condiciones  de  carga.  Debe  colocarse  única¬ 
mente  el  refuerzo  mínimo,  que  es  igual  al  an¬ 
terior,  pero  en  este  caso,  a  ambos  lados  de  la 
columna  y  en  las  dos  direcciones,  por  lo  que  ^ 
forma  una  especie  de  cruz  colocada  sobre  la 
columna.  Este  refuerzo  no  se  muestra  en  el 
ejemplo. 

Antes  quedó  dicho  que  en  el  ejemplo  se 
ilustra  únicamente  el  diseño  del  eje  2  en  el 


Ejemplo  de  dimensionamiento  por  el  método  de  la  estructura  equivalente  (NTC-04)  .  605 


tramo  A-B.  fe  posible  que  al  diseñar  los  marcos 
perpendiculares  al  eje  2,  se  encuentre  que  sí  se 
requiere  refuerzo  por  cortante  sobre  las  colum¬ 
nas  A-2  y  B-2.  Por  lo  tanto,  la  conclusión  alcan¬ 
zada  hasta  ahora  es  tentativa  únicamente. 

Prosigue  el  ejemplo  con  el  dimensiona¬ 
miento  por  flexión.  &  muestra  un  croquis  de 
la  zona  diseñada  en  el  que  se  señala  la  fran¬ 
ja  de  ancho  cz  +  3h  en  la  que  debe  transfe¬ 
rirse  por  flexión  la  parte  del  momento  que  no 
se  transfirió  por  excentricidad  de  la  fuerza 
por  cortante  y  en  la  que  debe  colocarse  el  re¬ 
fuerzo  por  sismo;  la  franja  de  columnas  cuyo 
ancho  es  la  cuarta  parte  del  ancho  de  los  ta¬ 
bleros  adyacentes  al  eje;  y  las  dos  medias 
franjas  centrales.  La  primera  franja  mencio¬ 
nada  queda  colocada  simétricamente  res¬ 
pecto  al  eje,  pero  no  quedan  así  las  otras 
franjas. 

En  primer  término  se  hace  el  diseño  por 
flexión  en  el  extremo  A,  o  sea,  en  el  borde  de 
la  losa,  donde  se  tienen  momentos  negativos. 
Las  NTC-Of  especifican  que  el  refuerzo  nece¬ 
sario  por  carga  vertical  se  coloque  como  si 
fuera  refuerzo  por  sismo,  o  sea,  en  la  franja  de 
ancho  cz  +  3h.  Por  lo  tanto,  es  suficiente  ha¬ 
cer  el  diseño  para  el  mayor  de  los  momentos 
correspondientes  a  las  dos  condiciones  de  car¬ 
ga  Bi  el  ejemplo  resulta  mayor  el  momento 
bajo  carga  vertical  y  sismo,  39.4  ton-m.  Este 
momento  es  en  el  eje  de  columnas,  por  lo  que 
se  calculó  el  momento  en  la  sección  crítica 
para  flexión  que  está  localizada  en  el  paño  de 
las  columnas.  Dicho  momento  resultó  de  31 .5 
ton-m.  Con  este  momento  se  calculó  el  área 
de  acero  necesaria  por  los  procedimientos 
usuales.  Se  verificó  que  el  porcentaje  de  ace¬ 
ro  estuviera  comprendido  entre  el  mínimo  y  el 
75  por  ciento  del  correspondiente  a  la  falla 
balanceada.  En  las  nervaduras  que  quedan  fue¬ 
ra  de  la  franja  de  ancho  C2  +  3/7  se  debe  colo¬ 
car  el  acero  mínimo.  Para  las  nervaduras  de 
10  cm  de  ancho  este  acero  mínimo  consiste 
en  una  barra  del  número  4. 

Las  NTC-04  señalan  que  una  fracción 
del  momento  se  transmite  por  flexión  entre  la 


losa  y  la  columna  en  un  ancho  C2  +  3h.  En 
el  ejemplo,  esta  fracción  resultó  menor  que  el 
momento  en  la  sección  crítica.  Si  no  hubie¬ 
se  sido  así,  el  refuerzo  por  flexión  en  la  fran¬ 
ja  de  ancho  C2  +  3/?  se  tendría  que  haber 
calculado  a  partir  del  momento  flexionante 
(1  -  y v)  Mu- 

A  continuación  se  hizo  el  diseño  para 
momentos  positivos.  Debido  a  que  la  distribu¬ 
ción  del  refuerzo  es  diferente  para  carga  verti¬ 
cal  y  para  carga  horizontal,  es  necesario  hacer 
el  diseño  para  cada  una  de  las  dos  condicio¬ 
nes  de  carga  y  ver  cuál  es  más  desfavorable. 
En  la  práctica,  debido  a  que  los  momentos 
positivos  debidos  a  sismo  son  pequeños  en  el 
centro  del  claro,  casi  siempre  regirá  la  condi¬ 
ción  de  carga  vertical  únicamente,  tal  como 
sucedió  en  este  ejemplo. 

Obsérvese  que  para  el  caso  de  cargas 
verticales,  el  momento  positivo  se  dividió  en¬ 
tre  la  franja  de  columnas,  60  por  ciento,  y  la 
franja  central,  40  por  ciento.  Ya  obtenidos  es¬ 
tos  momentos,  el  diseño  del  refuerzo  se  hizo 
de  la  manera  usual,  tomando  como  ancho  de 
las  vigas  la  suma  de  los  anchos  de  las  nerva¬ 
duras  comprendidas  en  las  franjas  de  colum¬ 
nas  y  central,  respectivamente.  Por  sencillez  y 
de  manera  conservadora,  se  consideró  que  el 
momento  positivo  se  resiste  exclusivamente 
con  las  nervaduras  tomadas  como  vigas  rec¬ 
tangulares  cuando  en  realidad  son  vigas  T. 

Sigue  el  ejemplo  con  el  diseño  del  extre¬ 
mo  B  del  tramo  A-B,  en  el  cual  se  tienen  mo¬ 
mentos  negativos.  Aquí  también  es  necesario 
calcular  por  separado  el  refuerzo  necesario  pa¬ 
ra  carga  vertical  y  para  carga  vertical  combi¬ 
nada  con  fuerzas  horizontales.  Para  el  primer 
caso,  el  momento  en  la  sección  crítica  se  dis¬ 
tribuye  entre  la  franja  de  columnas  y  la  franja 
central  con  los  porcentajes  de  75  y  25,  res¬ 
pectivamente.  De  acuerdo  con  las  NTC-04,  el 
refuerzo  que  resulta  para  la  franja  de  colum¬ 
nas  debe  distribuirse  dentro  de  esta  franja  de 
tal  manera  que  el  50  por  ciento  se  coloque  en 
la  franja  de  ancho  C2  +  3/?,  y  el  otro  50  por 
ciento  en  el  resto  de  la  franjada  columnas.  El 
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refuerzo  necesario  para  resistir  el  momento  en 
la  franja  central  se  distribuye  uniformemente 
entre  las  nervaduras  comprendidas  en  esta 
franja. 

Pata  el  caso  de  cargas  verticales  y  fuerzas 
horizontales  simultáneas,  es  necesario  consi¬ 
derar  por  separado  el  momento  causado  por 
las  cargas  verticales  y  el  producido  por  las 
fuerzas  horizontales,  ya  que  la  colocación  del 
refuerzo  es  diferente.  Pata  encontrar  el  momen¬ 
to  producido  por  cargas  verticales,  se  multi¬ 
plicó  el  momento  correspondiente  al  caso  de 
carga  vertical  únicamente,  37.5  ton-m,  por  la 
relación  entre  los  factores  de  carga  para  com¬ 
binación  de  carga  vertical  y  sismo,  y  para  car¬ 
ga  vertical,  1.1/1 .4.  El  momento  obtenido 
resultó  de  29.5  ton-m.  La  diferencia  entre  el 
momento  producido  por  ambas  acciones 
combinadas,  42.1  9  ton-m,  y  el  momento  de 

29.5  ton-m,  es  el  momento  causado  por  las 
fuerzas  horizontales. 

El  momento  en  la  franja  de  columnas  de¬ 
bido  a  cargas  verticales  se  obtuvo  multiplican¬ 
do  el  momento  total  de  29.5  ton-m  por  el 
coeficiente  correspondiente  a  esta  franja  que 
es  0.75.  De  acuerdo  con  las  NTC-04,  el  mo¬ 
mento  resultante  se  dividió  en  dos  partes;  una 
se  asignó  a  la  franja  de  ancho  C2  +  3/?  y  la  otra 
al  resto  de  la  franja  de  columnas.  La  parte  co¬ 
rrespondiente  a  la  franja  de  ancho  C2  +  3/7  se 
sumó  al  momento  debido  a  fuerzas  horizonta¬ 
les,  ya  que  la  totalidad  de  este  momento  se  de¬ 
be  asignar  a  la  franja  de  ancho  C2  +  3h.  El 
momento  obtenido  de  esta  manera  resultó  de 
23.74  ton-m  y  el  área  de  acero  necesaria,  de 

21 .6  cm^,  mayor  que  la  calculada  para  el  caso 
de  carga  vertical  únicamente.  Obsérvese  que 
toda  la  franja  de  columnas  en  la  sección  críti¬ 
ca  cae  dentro  de  la  zona  maciza  de  losa. 

En  el  eje  B  también  se  revisó  la  transmi¬ 
sión  de  momento  entre  losa  y  columna.  Igual 
que  en  el  eje  A,  el  momento  que  se  debe 
transmitir  en  la  franja  de  ancho  C2  -I-  3h  resul¬ 
tó  menor  que  el  obtenido  en  la  misma  franja 
para  la  acción  combinada  de  cargas  verticales 
y  fuerzas  horizontales. 


El  momento  en  la  franja  central  es  el  25 
por  ciento  restante  del  momento  total  en  ^ 
sección  crítica  debido  a  cargas  verticales. 

En  el  ejemplo  se  incluye  un  resumen  de 
las  áreas  de  acero  necesarias  para  las  distintas 
franjas  del  eje  B. 

Finalmente  se  presentan  unos  croquis  de 
armado  de  las  nervaduras,  con  los  que  se  tral 
ta  de  satisfacer  las  áreas  de  acero  calculadas  y 
las  disposiciones  complementariaspara  el  aceró 
de  refuerzo  mencionadas  en  la  sección  1 8.2.2® 
Pata  distribuir  el  refuerzo  en  las  nervaduras,  se 
consideró  que  el  correspondiente  a  la  franja 
de  ancho  C2  -I-  3h  se  asignaba  a  la  nervadura 
central  de  40  cm  de  ancho,  aunque  el  refuerzo 
negativo,  por  estar  en  la  zona  maciza  de  losa; 
puede  colocarse  también  fuera  de  esta  nerva» 
dura.  El  refuerzo  para  la  parte  restante  de  la 
franja  de  columnas  se  colocó  en  las  dos  nerval 
duras  de  20  cm  de  ancho  y  en  la  primera  ner¬ 
vadura  de  1 0  cm  de  ancho  debajo  del  eje  2» 
El  refuerzo  para  la  franja  central  se  colocó  en 
las  nervaduras  restantes  de  1 0  cm  de  ancho. 

Los  cortes  de  barras  se  hicieron  a  una 
distancia  mayor  que  la  del  punto  de  inflexión 
más  lejano  al  eje  de  columnas.  Las  NTC04 
recomiendan  prolongar  las  barras  una  distan^ 
cia  U1 0  más  allá  del  punto  de  inflexión  cuando 
se  cortan  o  doblan  todas  las  barras.  Bn  est^ 
ejemplo  se  prolongaron  una  distancia  mena/ 
porque  algunas  barras  se  extendieron  en  todo 
el  claro. 

El  refuerzo  por  cortante  no  se  indica  en 
los  croquis  de  armado  de  las  nervaduras.  Se¬ 
gún  las  NTC-04,  se  requiere  el  refuerzo  míni¬ 
mo  por  cortante  en  las  nervaduras  del  eje  de 
columnas,  o  sea  la  nervadura  central,  y  en  las 
adyacentes  a  ellas.  &i  este  ejemplo,  el  refuew 
zo  correspondiente  a  la  nervadura  central  e§ 
el  calculado  para  cortante  por  penetración^ 
consiste  en  estribos  del  No.  2.5  de  cuatro  rm 
mas  a  cada  1 0  cm.  En  las  nervaduras  adyacer» 
tes,  de  20  cm  de  ancho,  debe  colocarse  6Í 
refuerzo  mínimo  consistente  en  estribos  de 
dos  ramas  del  No.  2  a  cada  d/3,  o  sea,  a  cada 
10  cm. 
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Existen  dos  aspectos  del  diseño  de  losas 
planas  que  no  se  han  incluido  en  este  ejem¬ 
plo.  El  primero  se  refiere  a  la  revisión  por 
cortante  suponiendo  que  la  losa  actúa  como 
una  viga  ancha  en  la  que  las  grietas  diagona¬ 
les  potenciales  se  extienden  en  todo  su  an¬ 
cho.  Esta  revisión  se  ha  ilustrado  en  el 
ejemplo  7.4  en  relación  a  una  zapata  cua¬ 
drada.  En  forma  similar  se  haría  para  la  losa 
plana  de  este  ejemplo,  con  la  hipótesis  adi¬ 
cional  de  que  el  75  por  ciento  de  la  fuerza 
cortante  actúa  en  la  franja  de  columnas  y  el 
25  por  ciento  restante,  en  la  franja  central. 
Al  calcular  el  ancho  de  la  viga  deben  des¬ 
contarse  desde  luego  los  agujeros  que  dejan 
los  casetones. 


El  segundo  aspecto  se  refiere  a  que  tam¬ 
bién  debe  revisarse  el  cortante  por  penetración 
en  una  sección  crítica  situada  a  d12  de  la  peri¬ 
feria  de  la  zona  maciza.  La  magnitud  de  la  fuer¬ 
za  cortante  es  menor  en  esta  sección  crítica  que 
en  la  localizada  a  d12  de  la  periferia  de  la  co¬ 
lumna,  pero  el  área  de  la  sección  crítica  tam¬ 
bién  es  menor  por  la  presenciado  los  casetones. 

El  lector  que  desee  ver  con  detalle  estos 
dos  aspectos  del  diseño  puede  consultar  la  re¬ 
ferencia  1 8.5. 

Es  importante  volver  a  recordar  que  en 
forma  similar  a  la  ilustrada  debe  hacerse  el  di¬ 
seño  de  los  marcos  perpendiculares  al  eje  2 
usando  nuevamente  toda  la  carga  que  actúa 
sobre  la  losa. 
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ejemplo  18.1  (confinuádón. 
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En  el  tablero  de  8  x  6  m: 
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Carga  definitiva 
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EJEMPLO  18.1  (continuación) 


Momtíntt)  cJe  empoframiento  perfecto  =  \i 
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EJEMPLO  18.1  (continuación) 
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j-’i  SUüiirtilo  i-n  ki  ir.iti|.i  I  i-nlul- 

Momento  franja  central  =  0.4  \  24.5  =  9,8  ton-m 
Ancho  de  todas  las  nervaduras  en  la  franja  central: 

1.  Cuatro  nervaduras  do  10  cm 

2.  Una  media  nervadura  de  5  cm 


Ue  la  j'ráfica  del  Apéndice  A 
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Ejerddos 

18.1  Dimensionar  el  primer  nivel  de  la  estructura  de  18.2  Utilizando  la  NTC-04  dimenslonar  la  placa  pla- 
placas  planas  representada  en  el  croquis,  de  na  del  primer  nivel  de  la  estructura  del  croquis  y 

acuerdo  con  las  NTC-04.  Dimensionar  las  co-  las  columnas  encima  y  debajo  de  este  nivel.  Su- 

lumnas  de  ambos  niveles.  Considerar  una  carga  poner  que  se  trata  de  un  edificio  de  oficinas,  que 

viva  de  servicio  de  500  kg/m^  y  una  carga  muer-  se  consideran  acciones  sísmicas  de  acuerdo  con 

ta  (sin  incluir  el  peso  propio)  de  200  kg/m^.  Con-  el  Reglamento  del  Distrito  Federal  y  que  se  utili- 

siderar  igual  carga  en  ambos  niveles.  Suponer  za  un  factor  de  ductilidad  Q  =  2.  Considerar  que 

fe  =  1-4,  f'c  =  200  kg/cm^  y  fy  =  4200  kg/cm^.  la  carga  muerta,  incluyendo  el  peso  propio,  es 

Hacer  croquis  de  armados.  igual  a  600  kg/m^  en  todos  los  niveles.  Hacer 

croquis  de  armados. 


CAPÍTULO  19 

Método  generalizado 
para  el  diseño  de 
losas  apoyadas 
perimetralmente  y 
de  losas  planas 

19.1  Introducción. /1 9.2  Comportamiento  de 
sistemas  de  piso.  Variables  principales.  /19.3 
Método  directo.  /19.4  Ejemplo  de  diseño 
con  el  método  directo.  /19.5  Método  de  la 
estructura  equivalente.  /19.6  Ejemplo  de  diseño 
con  el  método  de  la  estructura  equivalente. 
/19.7  Comentarios  sobre  el  método  de  la 
estructura  equivalente. 


19.1  Introducción 

En  el  capítulo  17  se  estudió  el  diseño  de  lo¬ 
sas  apoyadas  en  su  perímetro  sobre  elemen¬ 
tos  cuya  rigidez  a  flexión  era  mucho  mayor 
que  la  rigidez  de  la  propia  losa.  Estos  ele¬ 
mentos  podían  ser  vigas  con  peralte  varias 
veces  superior  al  de  la  losa,  o  muros  que 
podían  considerarse  como  elementos  con  ri¬ 
gidez  a  flexión  infinita.  Las  losas  transmitían 
las  cargas  verticales  a  los  elementos  de  apo¬ 
yo,  los  cuales,  en  el  caso  de  vigas,  los  transmi¬ 
tían  a  las  columnas  y  éstas  a  la  cimentación;  en 
el  caso  de  muros,  éstos  las  transmitían  directa¬ 
mente  a  la  cimentación.  El  método  de  diseño 
estudiado  en  ese  capítulo  permitía  dimensio- 
nar  la  losa  con  independencia  casi  total  de 
los  elementos  de  apoyo  perimetrales  (excep¬ 


to  por  la  diferencia  entre  caso  1  y  caso  II  de 
la  tabla  17.1),  y  sin  importar  las  característi¬ 
cas  de  las  columnas  en  que  se  apoyaban  las 
vigas. 

Por  otra  parte,  en  el  capítulo  1 8  se  estu¬ 
diaron  losas  apoyadas  directamente  sobre 
columnas,  es  decir,  estructuras  en  que  no 
existían  vigas  o  muros  en  que  se  apoyasen 
las  losas.  Los  métodos  de  diseño  planteados 
fueron  totalmente  diferentes,  ya  que  para 
este  caso,  especialmente  en  el  método  de 
la  estructura  equivalente,  las  características 
de  las  columnas  influían  notablemente  en  el 
diseño  de  la  losa,  ya  que  se  analizaba  la  es¬ 
tructura  en  su  conjunto. 

Tradicionalmente  se  ha  considerado  que 
las  losas  apoyadas  perimetralmente  y  las  lo¬ 
sas  planas  son  distintos  tipos  de  estructura  y  se 
han  diseñado  por  métodos  también  distintos, 
que  son  precisamente  los  presentados  en  los 
capítulos  17  y  18,  respectivamente.  La  mayo¬ 
ría  de  los  reglamentos  de  construcción  así  lo 
siguen  considerando  hasta  la  fecha.  Inclusi¬ 
ve  existen  razones  históricas  para  esta  dife¬ 
renciación:  las  losas  planas  se  empezaron  a 
construir  sobre  una  base  empírica  antes  de  que 
se  conocieran  métodos  de  análisis  para  deter¬ 
minar  los  momentos  flexionantes  y  fuerzas 
cortantes,  mientras  que  las  losas  apoyadas  pe¬ 
rimetralmente  se  empezaron  a  construir  cuan¬ 
do  ya  se  disponía  de  métodos  matemáticos  de 
análisis. 

Sin  embargo,  un  programa  de  investiga¬ 
ción  experimental  y  analítica  de  losas  y  es¬ 
tructuras  de  concreto  [19.1  a  19.61  realizado 
en  la  década  de  1 960  ha  llevado  a  la  con¬ 
clusión  de  que  ambos  tipos  de  estructuras 
(las  losas  apoyadas  sobre  vigas  y  las  losas  pla¬ 
nas)  se  comportan  de  manera  similar  y  pueden 
diseñarse  sobre  las  mismas  bases.  El  enfo¬ 
que  derivado  de  estas  investigaciones  permi¬ 
te  considerar  el  trabajo  en  conjunto  de  las 
losas,  de  las  vigas  en  que  se  apoyan  y  de  las  co¬ 
lumnas.  Las  vigas  pueden  tener  una  rigidez  a 
flexión  cualquiera,  y  entonces  las  losas  apo¬ 
yadas  perimetralmente  son  un  caso  particular 
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en  que  las  vigas  tienen  rigidez  a  flexión  infi¬ 
nita  en  comparación  con  la  rigidez  de  la  lo¬ 
sa  mientras  que  las  losas  planas  son  el  caso 
particular  del  otro  extremo,  ya  que  se  puede 
considerar  que  están  apoyadas  sobre  vigas 
de  rigidez  a  flexión  nula. 

El  Reglamento  del  American  Concrete 
Institute  incorporó  este  enfoque  por  primera 
vez  en  un  reglamento  de  construcciones  en 
su  edición  del  año  de  1971  con  el  nombre 
de  Sistemas  de  losas  en  dos  direcciones. 
Aquí  se  presenta  con  el  nombre  de  Método 
generalizado  para  el  diseño  de  losas  apoya¬ 
das  perimetralmente  y  de  losas  planas,  ya  que 
se  puede  usar  para  el  dimensionamiento  de 
los  tipos  de  losas  estudiados  en  forma  sepa¬ 
rada  en  los  capítulos  17  y  18,  así  como  para 
sistemas  de  piso  con  vigas  de  poco  peralte 
cuya  rigidez  a  flexión  no  sea  mucho  mayor 
que  la  de  la  losa. 

En  las  secciones  siguientes  se  exponen 
en  forma  resumida  las  principales  conclusio¬ 
nes  del  programa  de  investigación  que  se 
mencionó  al  principio  de  esta  sección,  y 
después  se  presentan  los  dos  métodos  que 
incluye  el  Reglamento  ACI  31 8-02  para  fines 
de  diseño.  Éstos  son  el  llamado  método  di¬ 
recto  y  el  método  de  la  estructura  equivalen¬ 
te.  Las  NTC-04  del  Reglamento  del  Distrito 
Federal  no  presentan  métodos  de  diseño  ba¬ 
sados  en  este  enfoque,  por  lo  que  no  se  hace 
referencia  a  ellas  en  este  capítulo. 


Figura  19.1  Planta  típica  de  las  estructuras 
ensayadas  en  la  Universidad  de  Illinois. 

pequeños,  y  numerosos  estudios  analíticos 
mediante  métodos  numéricos.  Tanto  en  los  en¬ 
sayes  como  en  los  estudios  analíticos  se 
determinaron  los  momentos  flexionantes  en 
distintas  secciones  de  las  losas,  vigas  y  co¬ 
lumnas;  se  estudiaron  los  mecanismos  de  falla 
por  flexión,  por  cortante  y  por  torsión,  en  el 


19.2  Comportamiento  de  sistemas 
de  piso.  Variables  principales 

El  estudio  de  sistemas  de  piso  en  el  progra¬ 
ma  de  investigación  consistió  en  el  ensaye 
en  los  laboratorios  de  la  Universidad  de 
Illinois  de  cinco  especímenes  como  los  mos¬ 
trados  en  la  figura  19.1,  los  cuales  se  descri¬ 
ben  en  las  referencias  19.1  a  19.5;  un  ensaye 
similar  de  una  placa  plana  en  los  labora¬ 
torios  de  la  Portiand  Cement  Association 
[19.6];  otros  ensayes  en  especímenes  más 
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Figura  19.3  Diagrama  de  momentos  en  la  franja  de  losa  de  la  figura  19.2. 


caso  de  vigas  de  borde;  y,  en  los  ensayes,  se 
analizaron  las  deflexiones  y  el  agrietamiento 
para  distintos  niveles  de  carga. 

La  distribución  de  momentos  flexionan- 
tes  en  la  estructura  y  la  influencia  de  las 
principales  variables  sobre  esta  distribución, 
pueden  visualizarse  utilizando  los  conceptos 
de  momento  estático  total  y  de  estructura 
equivalente  planteados  en  el  capítulo  18.  Con¬ 
sidérese,  para  este  efecto,  que  en  la  estruc¬ 
tura  de  la  figura  19.1  se  aísla  una  viga  de 
ancho  €2  (figura  19.2),  la  cual,  con  las  co¬ 
lumnas  del  eje  6,  forma  un  marco  como  el 
de  la  estructura  equivalente  de  la  sección 
1 8.2.2.  La  viga  de  este  marco  tendrá  una  car¬ 
ga  por  unidad  de  longitud  de  donde  w 
es  la  carga  por  unidad  de  área  de  la  losa,  y 
una  distribución  de  momentos  como  la  mos¬ 
trada  cualitativamente  en  la  figura  19.3.  Por 
el  principio  del  momento  estático  total  des¬ 
crito  en  la  sección  18.2.1,  en  cada  uno  de  los 
claros  de  la  viga  se  debe  cumplir  la  siguien¬ 
te  ecuación  de  equilibrio 


Mo  = 


(WÍ2) 

8 


(19.1) 


Por  ejemplo,  en  el  claro  2-3 


^  Mneg  2  +  M, 


-L  M, 


pos 


(19.2) 


donde  Mpeg  es  momento  negativo  y  Mpos 
momento  positivo. 

En  realidad,  los  momentos  flexionantes 
no  son  uniformes  a  lo  ancho  de  la  franja 
considerada  en  la  figura  19.2.  A  lo  largo  del 
eje  de  columnas,  B,  los  momentos  son  mayo¬ 
res  que  a  lo  largo  de  los  ejes  A'  y  B'.  Esto  se 
debe  a  que  el  sistema  es  más  rígido  a  lo  lar¬ 
go  del  eje  B,  por  la  presencia  de  vigas  y 
porque  el  efecto  de  restricción  de  las  colum¬ 
nas  es  máximo  en  estos  ejes  y  va  disminu¬ 
yendo  hacia  los  extremos  de  la  franja. 

La  distribución  cuantitativa  de  momen¬ 
tos  a  lo  largo  y  a  lo  ancho  de  las  franjas  de 
losa  depende  de  las  características  de  los 
elementos  que  forman  la  estructura  (colum¬ 
nas,  vigas  y  losas)  y  del  tipo  de  carga  aplica¬ 
da.  En  las  siguientes  secciones  se  describe  la 
influencia  de  estas  variables. 


19.2.1  Influencia  de  las  columnas 


donde: 

M,  =  momento  estático  total  =  momento 
positivo  en  el  centro  del  claro,  más 
el  promedio  de  los  momentos  nega¬ 
tivos  en  los  extremos 
w(2  =  carga  por  unidad  de  longitud 
=  longitud  del  claro  considerado 


Las  columnas  influyen  sobre  la  distribución 
de  momentos  en  la  losa,  por  la  restricción 
que  ejercen  sobre  las  vigas  y  la  losa,  o  sea, 
por  el  empotramiento  parcial  que  proporcio¬ 
nan  a  estos  elementos  estructurales. 

Considérese  nuevamente  la  distribución 
de  momentos  a  lo  largo  de  la  franja  A'-B' 
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Figura  19.4  Efecto  de  la  rigidez  flexionante  de  las  columnas. 


mostrada  en  la  figura  19.2.  Si  la  rigidez  fle¬ 
xionante  de  las  columnas  es  grande  en  com¬ 
paración  con  la  rigidez  flexionante  de  vigas 
y  losas,  entonces  la  restricción  de  las  colum¬ 
nas  en  los  extremos  de  la  viga  continua  es 
grande,  lo  que  es  causa  de  que  los  momen¬ 
tos  flexionantes  en  estos  extremos  sean  rela¬ 
tivamente  grandes.*  En  cambio,  si  la  rigidez 
flexionante  de  las  columnas  es  pequeña  en 
comparación  con  la  de  las  vigas  y  losa,  la  res¬ 
tricción  y  los  momentos  flexionantes  en  los 
extremos  también  son  pequeños.  En  la  figura 
19.4  se  comparan  cualitativamente  estos  ca¬ 
sos:  la  figura  19.4a  corresponde  al  primer 
caso  mencionado,  y  la  figura  19.46,  al  segun¬ 
do  caso.  Teóricamente,  si  la  rigidez  flexio¬ 
nante  de  las  columnas  es  nula,  los  momentos 
en  los  extremos  de  la  viga  continua  son  nu¬ 
los.  Este  caso,  que  se  muestra  en  la  figura 
19.4c,  puede  presentarse  cuando  las  colum¬ 
nas  no  son  monolíticas  ni  están  unidas  rígi¬ 
damente  a  las  vigas  y  a  la  losa. 


Se  supone  en  este  capítulo  que  el  lector  está  familiarizado 
con  el  análisis  elemental  de  estructuras  hiperestáticas. 


La  rigidez  flexionante  de  las  columnas 
influye  también  sobre  el  valor  de  los  mo¬ 
mentos  flexionantes  en  otras  secciones  de  la 
viga  continua  de  la  figura  19.3.  Los  momen¬ 
tos  positivos  en  los  claros  extremos  (1  -2  y  3- 
4)  son  tanto  mayores  cuanto  menores  sean 
los  momentos  en  los  extremos  de  la  viga 
continua.  Por  lo  tanto,  son  mayores  mientras 
menor  sea  la  rigidez  flexionante  de  las  co¬ 
lumnas.  Esto  se  debe  a  que  la  ecuación  19.2 
debe  cumplirse  por  condiciones  de  equili¬ 
brio,  y  al  disminuir  uno  de  los  momentos 
negativos,  necesariamente  debe  aumentar  el 
momento  positivo,  ya  que  el  momento  está¬ 
tico  total  permanece  constante.  La  influencia 
de  la  rigidez  flexionante  de  las  columnas  so¬ 
bre  los  momentos  negativos  y  positivos  en 
los  claros  interiores,  como  el  claro  2-3  de  la 
figura  19.3,  es  menor  que  sobre  los  momen¬ 
tos  de  los  claros  extremos,  siempre  que  la 
carga  de  la  losa  esté  uniformemente  distri¬ 
buida  en  todos  los  claros.  Cuando  la  carga 
no  está  uniformemente  distribuida  en  todos 
los  claros,  la  influencia  de  la  rigidez  flexio¬ 
nante  de  las  columnas  es  también  importante 
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sobre  los  momentos  en  claros  interiores.  Este  desarrollarse  en  ella  momentos  torsionantes, 
caso  se  analiza  en  la  sección  19.2.4,  que  tra-  pues  giraría  libremente  en  sus  extremos, 
ta  del  efecto  del  tipo  de  carga. 


19.2.2  Efecto  de  la  rigidez  flexionante 
de  las  vigas 

La  rigidez  flexionante  de  las  vigas,  compara¬ 
da  con  la  rigidez  flexionante  de  la  losa,  in¬ 
fluye  en  la  distribución  de  momentos  a  lo 
ancho  de  la  franja.  Si  las  vigas  son  de  peral¬ 
te  grande  en  comparación  son  el  peralte  de 
la  losa,  un  gran  porcentaje  del  momento  to¬ 
tal  en  una  sección  transversal  dada  es  resisti¬ 
do  por  las  vigas  y  un  porcentaje  pequeño  por 
la  losa.  En  losas  planas,  en  las  que  no  exis¬ 
ten  vigas,  todo  el  momento  es  resistido  por 
la  losa.  Dentro  de  estos  dos  casos,  el  peralte 
de  la  viga  puede  ser  de  cualquier  valor  y  el 
momento  total  se  distribuye  entre  la  viga  y 
la  losa,  de  acuerdo  con  sus  rigideces  flexio- 
nantes. 

19.2.3  Efecto  de  la  rigidez  torsionante 
de  las  vigas 

La  rigidez  torsionante  de  las  vigas  proporciona 
un  empotramiento  parcial  a  las  losas.  Su  efecto 
es  especialmente  importante  en  los  bordes 
del  sistema  de  piso  y  en  tableros  interiores, 
cuando  un  tablero  se  encuentra  cargado  y  el 
tablero  adyacente  descargado.  &i  el  primer 
caso,  cuanto  mayor  sea  la  rigidez  torsionante, 
mayores  serán  los  momentos  negativos.  El  se¬ 
gundo  caso  se  analiza  al  estudiar  el  efecto  del 
tipo  de  carga  (sección  19.2.4). 

Para  que  en  un  sistema  de  piso  exista 
el  efecto  de  la  rigidez  torsionante  de  las  vi¬ 
gas,  es  necesario  que  éstas  sean  monolíticas 
con  la  losa  y  con  las  columnas.  Si  no  se  cum¬ 
ple  la  primera  condición,  las  vigas  no  pueden 
restringir  o  empotrar  a  la  losa,  y  no  pueden  de¬ 
sarrollarse  momentos  flexionantesen  la  losa  en 
los  bordes  del  sistema  de  piso.  Si  la  viga  no 
es  monolítica  con  las  columnas,  no  pueden 


19.2.4  Influencia  del  tipo  de  carga 

En  un  sistema  de  piso,  no  siempre  se  encuen¬ 
tran  cargados  todos  los  tableros.  Es  frecuente, 
por  ejemplo  en  el  caso  de  bodegas,  que  algunos 
tableros  soporten  carga  viva  y  otros  no.  Así 
como  en  vigas  continuas  existen  combinaciones 
de  carga  con  las  cuales  los  momentos  en  ciertas 
secciones  son  mayores  que  los  correspondien¬ 
tes  a  carga  uniforme  en  todos  los  claros,  tam¬ 
bién  en  sistemas  de  piso  existen  combinaciones 
desfavorables  de  carga.  Evidentemente,  la  car¬ 
ga  muerta,  que  siempre  es  considerable  en 
sistemas  de  piso,  actúa  uniformemente  en 
todos  los  tableros.  El  incremento  de  mo¬ 
mentos,  respecto  a  los  producidos  por  carga 
uniforme  en  todos  los  tableros,  depende  de 
la  relación  de  carga  viga  a  carga  muerta. 
Mientras  mayor  sea  esta  relación,  mayor  es  el 
incremento.  En  la  figura  19.5  se  presentan  com- 
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a)  Carga  de  tablero  de  ajedrez 
para  momentos  positivos 
máximos  en  ambas 
direcciones. 
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b)  Carga  de  tablero  de  ajedrez 
para  momentos  negativos 
en  un  eje  horizontal. 


c)  Distribución  de  carga  por 
franjas  para  momentos 
poesiíértiEaláximosen  un 


ct)  Distribución  de  carga  por 
franjas  para  momentos 
negativos  máximos  en  un 
eje  horizontal. 


Figura  1 9.5  Cargas  desfavorables 
en  sistemas  de  piso. 
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binaciones  de  carga  con  las  cuales  se  obtienen 
momentos  positivos  y  negativos  máximos. 

El  efecto  de  combinaciones  desfavora¬ 
bles  de  carga  está  relacionado  en  forma  im¬ 
portante  con  la  rigidez  flexionante  de  las 
columnas  y  con  la  rigidez  torsionante  de 
las  vigas.  Un  incremento  de  estas  rigideces 
aumenta  el  empotramiento  de  un  tablero 
de  losa  dado  y  por  consiguiente,  este  ta¬ 
blero  es  menos  sensible  a  las  condiciones  de 
carga  de  tableros  vecinos. 

/  9.2.5  Comentarios  sobre  los  efectos 
de  las  variables 

En  los  párrafos  anteriores  se  han  señalado  las 
principales  variables  que  influyen  en  el  com¬ 
portamiento  de  sistemas  de  piso,  sin  incluir  los 
efectos  de  las  propiedades  de  los  materiales, 
como  resistencia  del  concreto,  porcentaje  de 
refuerzoy  límitedefluenciadel  acero,  ni  el  efec¬ 
to  de  la  forma  de  las  losas.  &  ve  que  el  nú¬ 
mero  de  variables  es  considerable  y  que  el 
efecto  de  algunas  está  relacionado  con  el  efecto 
de  otras;  por  ejemplo,  el  efecto  del  tipo  de 
carga  está  relacionado  con  el  efecto  de  las 
rigideces  de  columnas  y  trabes.  Esto  hace  que 
el  tratamiento  riguroso  de  los  sistemas  de  piso 
sea  un  problema  muy  complejo,  por  lo  que  es 
necesario  recurrir  a  procedimientos  simplifica¬ 
dos  que  tomen  en  cuenta  de  manera  aproxi¬ 
mada  el  efecto  de  las  variables  principales. 

También  se  deduce  del  estudio  de  las 
variables  que  no  es  suficiente  considerar  a  la 
losa  como  un  elemento  aislado,  sino  que  debe 
tomarse  en  cuenta  su  interacción  con  los 
otros  elementos  estructurales,  para  estudiar 
adecuadamente  su  comportamiento.  Los  mé¬ 
todos  modernos  de  análisis  y  diseño  están 
basados  en  estas  consideraciones. 

En  el  Reglamento  ACI  318-71,  se  pre¬ 
sentaron  por  primera  vez,  como  ya  se  dijo, 
dos  métodos  de  diseño  que  tratan  de  tomar 
en  cuenta  las  variables  mencionadas  ante¬ 
riormente.  Se  basan  estos  métodos  tanto  en 
los  ensayes  experimentales,  como  en  los  es¬ 


tudios  analíticos,  ya  que  en  su  desarrollo  se 
buscó  hacer  compatibles  los  resultados  de 
ambos  tipos  de  estudio,  así  como  simplificar, 
hasta  donde  era  posible,  para  fines  prácti¬ 
cos,  los  métodos  analíticos.  En  las  secciones 
siguientes  se  presentan  estos  métodos  de  dise¬ 
ño  que  se  han  conservado,  con  pocos  cam¬ 
bios,  en  el  Reglamento  ACI  318-02. 

19.3  Método  directo 

19.3.1  Limitaciones 

El  método  directo  es  más  sencillo  de  aplicar 
que  el  método  de  la  estructura  equivalente, 
ya  que,  como  se  verá  posteriormente,  no 
requiere  efectuar  el  análisis  de  la  estructura, 
sino  que  proporciona  directamente  los  mo¬ 
mentos  flexionantes.  Sin  embargo,  sólo  puede 
aplicarse  en  estructuras  que  cumplan  con  las 
siguientes  limitaciones: 

a)  Debe  haber  un  mínimo  de  tres  claros 
continuos  en  cada  dirección. 

b)  Los  tableros  deben  ser  rectangulares 
con  una  relación  de  claro  largo  a  cla¬ 
ro  corto  no  mayor  de  dos. 

c)  Los  claros  sucesivos  en  cada  direc¬ 
ción  no  deben  diferir  en  más  de  la 
tercera  parte  del  mayor  de  ellos. 

d)  Las  columnas  pueden  estar  fuera  del 
eje  que  une  las  columnas  anterior  y 
posterior,  pero  la  distancia  del  centro 
de  una  columna  al  eje  de  columnas 
no  debe  ser  mayor  del  1 0  por  ciento 
del  claro  en  dirección  del  desplaza¬ 
miento  de  la  columna. 

e)  La  estructura  debe  estar  sujeta  única¬ 
mente  a  carga  vertical  distribuida  uni¬ 
formemente  en  cada  tablero.  La  carga 
viva  no  debe  ser  mayor  de  tres  veces 
la  carga  muerta. 

f)  Cuando  existan  vigas  en  los  cuatro 
bordes  de  un  tablero,  su  rigidez  rela¬ 
tiva  en  dos  direcciones  perpendicu¬ 
lares  definida  por  la  ecuación 
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no  debe  ser  menor  de  0.2  ni  mayor 
de  5.0.  En  esta  ecuación,  es  el 
claro  en  la  dirección  en  que  se  deter¬ 
minan  los  momentos,  medido  centro 
a  centro  de  apoyos,  €2  es  el  claro  en  di¬ 
rección  perpendicular,  también  me¬ 
dido  centro  a  centro  de  apoyos,  y  los 
términos  a  son  iguales  a  la  relación 
entre  la  rigidez  a  flexión  de  la  viga  y 
la  rigidez  a  flexión  de  la  franja  de  losa 
comprendida  entre  los  ejes  centrales 
de  los  tableros  situados  a  cada  lado  de 
la  viga,  o  sea,  con  referencia  a  la  fi¬ 
gura  19.2,  es  la  relación  entre  la  rigidez 
de  la  viga  localizada  sobre  el  eje  B,  y 
la  rigidez  de  la  franja  de  losa  com¬ 
prendida  entre  los  ejes  A'  y  B';  a,  es 
el  valor  de  a  en  dirección  del  claro  €-\ 
y  «2  en  dirección  del  claro  €2.  Ya  que 
el  cálculo  de  a  requiere  algunas  con¬ 
sideraciones  adicionales,  se  presenta 
en  la  sección  19.3.9  una  explicación 
más  detallada  sobre  el  particular. 

Las  cuatro  primeras  limitaciones  tienen 
por  objetivo  garantizar  que  la  estructura  sea 
suficientemente  regular  en  su  geometría,  prin¬ 
cipalmente  para  que  no  se  desarrollen  des¬ 
plazamientos  laterales  de  la  estructura  por 
condiciones  de  asimetría,  que  modificarían 
el  momento  estático  total.  No  son  limitacio¬ 
nes  muy  severas,  ya  que  en  la  mayoría  de 
los  casos  prácticos  se  cumplen  estas  condi¬ 
ciones. 

La  limitación  del  inciso  e  sí  impide  la 
aplicación  del  método  a  un  buen  número 
de  estructuras  encontradas  en  la  práctica,  ya 
que  es  frecuente  tener  fuerzas  horizontales 
producidas  por  viento  o  sismo.  Esto  limita  el 
uso  de  este  método  a  estructuras  bajas  situa¬ 
das  en  zonas  en  que  los  efectos  de  fuerzas 
horizontales  sean  despreciables,  o  bien,  a  es¬ 


tructuras  que  tengan  muros  de  cortante  o 
contravientos  para  resistir  las  fuerzas  hori¬ 
zontales. 

Con  la  limitación  f  se  trata  de  evitar  la 
aplicación  del  método  a  estructuras  que  ten¬ 
gan  vigas  de  muy  distinta  rigidez  en  las  dos 
direcciones.  Desde  luego  que  esta  limitación 
no  se  aplica  en  el  caso  de  losas  planas  e  in¬ 
clusive  no  evita  que  el  método  pueda  usarse 
en  losas  planas  con  vigas  de  borde,  caso  muy 
frecuente  en  la  práctica. 


19.3.2  Resumen  del  método 

El  método  consiste  en  los  siguientes  pasos: 

a)  Determinación  del  momento  estático 
total  con  una  ecuación  similar  a  la 
ecuación  19.1  en  los  claros  de  una 
viga  ancha  limitada  por  los  ejes  cen¬ 
trales  de  dos  tableros  contiguos,  como 
la  mostrada  en  la  figura  19.2. 

b)  Distribución  del  momento  estático 
total  en  momentos  negativo  y  positi¬ 
vo.  Por  ejemplo,  con  referencia  a  la 
figura  19.3  y  al  claro  2-3  de  esta  figu¬ 
ra,  se  determinan  en  este  paso  los  va¬ 
lores  de  Mnegl,  Mnegi  Y  /^pos  de  la 
ecuación  19.2. 

c)  Distribución  de  los  momentos  nega¬ 
tivo  y  positivo  determinados  en  la 
etapa  anterior  a  lo  ancho  de  la  franja 
de  losa,  entre  la  franja  de  columnas  y 
la  franja  central,  ya  que,  como  se  ha 
explicado  anteriormente,  esta  distri¬ 
bución  no  es  uniforme,  sino  que  los 
momentos  son  mayores  en  el  eje  de 
columnas  y  menores  en  los  ejes  cen¬ 
trales  de  los  tableros.  (Véase  también 
la  figura  1 8.5c/  en  la  sección  18.2.1  ) 

d)  Bi  el  caso  de  que  la  estructura  tenga 
vigas,  distribución  del  momento  en  la 
franja  de  columnas  entre  la  losa  y  la  viga. 

e)  Diseño  por  flexión  y  revisión  por  cor¬ 
tante. 
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19.3.3  Determinación  dei  momento  similar  a  la  19.1 .  En  esta  ecuación  y  en  la  fi- 

estático  totai  gura  19.3  se  ha  supuesto  que  los  apoyos  son 

puntuales,  lo  que  no  sucede  en  estructuras 
Para  la  determinación  del  momento  estático  reales.  Para  tomar  en  cuenta  esta  diferencia, 

total,  se  consideran  franjas  de  losa  como  las  en  el  reglamento  ACI  31 8-02  se  considera 

mostradas  en  la  figura  19.6.  Si  es  una  franja  que  el  claro,  debe  medirse  entre  las  caras 
interior,  como  la  del  eje  2  de  esta  figura,  se  interiores  de  las  columnas,  capiteles  o  muros 

considera  que  está  limitada  por  los  ejes  cen-  en  que  se  apoye  la  losa,  como  se  muestra  en 

trales  de  los  tableros  adyacentes  al  eje,  por  la  figura  19.6,  pero  que  en  ningún  caso  debe 

lo  que  el  ancho  de  la  franja  es  el  promedio  de  ser  menor  de  0.65  €i.  Cuando  la  estructura 

los  claros  transversales  de  dichos  tableros.  Así,  tenga  columnas  circulares  o  en  forma  de  po¬ 

para  la  franja  del  eje  2  se  tiene  un  ancho  de  lígono  regular,  pueden  transformarse  en  colum- 

cuadradas  de  área  igual  para  estos  fines.  (En 
€2  =  — - — ^  (1 9.4)  el  caso  usual  de  una  columna  circular,  el  lado 

del  cuadrado  de  igual  área  es  0.89  por  el  diá- 
Si  es  una  franja  de  borde,  como  la  del  metro  del  círculo.) 
eje  1,  está  limitada  de  un  lado  por  el  borde.  Con  estas  consideraciones  sobre  el  an- 

y  del  otro  por  el  eje  central  del  tablero.  En  el  cho  €2  y  el  claro  €„  de  las  franjas  de  losa, 

caso  de  esta  franja,  su  ancho  será  por  consi-  el  momento  estático  total  se  calcula  con  la 

guíente  ecuación: 

€2  =  4  +  y  (1 9.5)  Ma  =  (1 9.6) 

Se  ha  dicho  que  el  momento  estático  para  cada  claro  y  para  todas  las  franjas  en  las 
total  puede  calcularse  con  una  ecuación  dos  direcciones. 


Figura  19.6  Valores  de  €2  y  4  en  la  determinación  del  momento  estático  total. 
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Figura  19.7  Distribución  del  momento  estático  total  en  momentos  negativos  y  positivos. 


19.3.4  Distribución  del  momento  estático 
total  en  momentos  negativo  y 
positivo  (momentos  longitudinales) 

Para  hacer  esta  distribución  debe  distinguir¬ 
se  entre  claros  interiores  y  claros  extremos. 
Por  ejemplo,  con  referencia  a  la  franja  del 
eje  2  de  la  figura  19.6,  el  claro  comprendi¬ 
do  entre  los  ejes  B  y  C  es  un  claro  interior, 
mientras  que  el  comprendido  entre  los  ejes 
A  y  B  es  un  claro  extremo. 

En  claros  interiores  el  momento  estático 
total  se  distribuye  de  la  siguiente  manera: 

Momentos  negativos  =  0.65  M 

Momentos  positivos  =  0.35  M 

En  la  figura  19.7  se  ilustra  esta  distribu¬ 
ción.  La  figura  1 9.7a  representa  la  misma  es¬ 
tructura  de  la  figura  19.6  en  elevación.  En  el 
claro  interior  B-C  los  momentos  negativos  en 
ambos  extremos  tienen  un  valor  de  0.65  M 
mientras  que  el  momento  positivo  al  centro 
del  claro  tiene  un  valor  de  0.35  M  Obsér¬ 
vese  que  el  valor  de  los  momentos  negativos 


está  marcado  en  el  paño  de  las  columnas,  y 
no  en  el  eje,  ya  que  la  sección  crítica  por 
flexión  está  en  dicho  paño. 

En  claros  extremos,  como  el  A-B  de  la 
figura  19.7,  la  distribución  de  momentos  de¬ 
pende  del  grado  de  restricción  o  de  empotra¬ 
miento  que  proporcionen  las  columnas  al 
sistema  de  piso,  grado  de  restricción  que  de¬ 
pende  a  su  vez  de  las  características  del  sis¬ 
tema,  especialmente  de  si  existen  o  no  vigas 
de  apoyo.  En  la  tabla  19.1  se  presentan  los 
coeficientes  por  los  que  debe  multiplicarse  el 
momento  estático  total,  IVI  para  obtener  los 
momentos  M-[,  M2  y  M3  de  la  figura  19.7,  se¬ 
gún  el  reglamento  AGI  31 8-02.  La  columna  1 
se  aplica  si  la  losa  está  libremente  apoyada 
en  un  muro  de  mampostería  o  en  un  muro 
de  concreto  no  construido  monolíticamente 
con  la  losa.  La  columna  2,  a  sistemas  con  vi¬ 
gas  entre  los  apoyos,  como  el  caso  de  losas 
apoyadas  perimetralmente  o  en  vigas  de 
poca  rigidez  a  flexión.  Las  columnas  3  y  4 
son  para  el  caso  de  losas  planas  que  tengan 
viga  de  borde  o  que  no  la  tengan,  respectiva¬ 
mente.  Y  la  columna  5,  para  el  caso  de  losas 
construidas  monolíticamente  con  muros  que 
tengan  una  rigidez  a  flexión  tan  grande,  en 
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comparación  con  la  de  la  losa,  que  ocurra 
muy  poca  rotación  entre  la  losa  y  el  muro. 

Los  coeficientes  de  la  tabla  19.1  son  ta¬ 
les  que  el  promedio  de  los  que  corresponden 
a  momentos  negativos  sumado  al  que  corres¬ 
ponde  a  momento  positivo  es  siempre  igual 
a  uno,  para  que  se  conserve  el  momento  está¬ 
tico  total.  Se  obtuvieron  resolviendo  distintas 
estructuras,  que  cumplían  con  las  limitacio¬ 
nes  del  método  directo,  por  medio  del  método 
de  la  estructura  equivalente,  que  permite  to¬ 
mar  en  cuenta  explícitamente  la  rigideces  de 
las  columnas  y  del  sistema  de  piso.  Los  resul¬ 
tados  obtenidos  se  ajustaron  de  tal  manera 
que  los  coeficientes  para  momento  positivo 
y  negativo  interior  se  aumentaron  ligeramen¬ 
te,  y  el  coeficiente  de  momento  negativo  exte¬ 
rior  se  disminuyó  ligeramente.  Esto  se  hizo 
así  porque  en  este  último  momento  rige  con 


frecuencia  la  disposición  del  Reglamento  so¬ 
bre  refuerzo  mínimo. 

Los  momentos  calculados  con  la  tabla 
19.1  son  también  los  que  actúan  en  los  paños 
de  columna,  como  se  ve  en  la  figura  19.76. 
Cuando  los  momentos  en  las  dos  caras  de 
una  columna  no  son  iguales,  como  suele  su¬ 
ceder  en  la  primera  columna  interior,  se  debe 
diseñar  con  el  momento  mayor,  o  bien,  dis¬ 
tribuir  el  momento  de  desequilibrio  entre  los 
miembros  que  concurren  al  nudo  de  acuer¬ 
do  con  su  rigidez. 

Cuando  existen  vigas  de  borde  perpen¬ 
diculares  a  la  dirección  en  que  se  hace  el 
análisis,  los  momentos  negativos  exteriores 
en  la  losa  se  transfieren  como  momentos 
torsionantes  a  dichas  vigas,  lo  cual  debe  ser 
considerado  en  su  diseño.  Cuando  no  exis¬ 
ten  dichas  vigas,  se  debe  considerar  que  una 


Tabla  19.1  Coeficientes  del  momento  estático  total,  l\4  en  claros  extremos. 


(1) 

(2) 

(3) 

(4) 

(5) 

Apoyo 

exterior 

libre 

Losa  con  vigas 
entre  todos 

los  apoyos 

Losas  sin  vigas  entre  los 
apoyos  internos 

Apoyo  exterior 

totalmente 

restringido 

Sin  vigas 
de 

borde 

Con  vigas 
de 

borde 

Momento  negativo 
interior  (M-\  en  la 
figura  19.76) 

0.75 

0.70 

0.70 

0.70 

0.65 

Momento  positivo 
(M2  en  la  figura 

19.76) 

0.63 

0.57 

0.52 

0.50 

0.35 

Momento  negativo 
exterior  (iV/3  en  la 
figura  19.76) 

0 

0.16 

0.26 

0.30 

0.65 
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franja  de  losa  que  actúa  como  viga  de  borde 
resiste  el  momento  torsionantecorrespondien- 
te.  Las  características  de  esta  viga  ficticia  de 
borde  se  indican  en  la  sección  19.3.96. 

Se  comentó  en  el  capítulo  18  que  en  las 
columnas  de  borde  hay  una  fuerte  transfe¬ 
rencia  de  momento  flexionante  entre  losa  y 
columna.  El  Reglamento  AGI  318-02  especi¬ 
fica  que  el  momento  que  se  transfiere  en  este 
caso,  debe  ser  igual  al  momento  resistente  de 
la  franja  de  columnas,  como  se  muestra  en  la 
figura  19.8. 

Una  fracción  de  este  momento  dada  por 
la  ecuación 


7r  = 


fq  +  c/ 
'\lc2  +  d 


(19.7) 


debe  transferirse  por  flexión  entre  la  losa  y  la 
columna,  considerando  para  estos  efectos  un 
ancho  de  losa  igual  al  ancho  de  la  columna 
en  dirección  perpendicular  a  la  del  momen¬ 
to,  C2,  más  una  vez  y  media  el  espesor  de  la 
losa,  1 .5  h,  a  cada  lado  del  paño  de  colum¬ 
na.  La  fracción  restante  del  momento  debe 
transferirse  por  excentricidad  de  la  fuerza 
cortante.  Este  detalle  de  transferencia  de  mo¬ 
mento,  que  es  muy  importante,  se  ha  ilustrado 
en  el  ejemplo  18.1,  ya  que  las  NTC-04  con¬ 
tienen  disposiciones  muy  similares. 


Momento 
resistente 
nominal  de  la 
franja  de 
columnas 
A/y(c/  -  a/2), 
donde  A¡  es  el 
área  de  refuerzo 
en  dicha  franja 


Figura  19.8  Momento  que  se  transfiere  de  la 
losa  a  la  columna. 


19.3.5  Distribución  de  los  momentos  a  lo 
ancho  de  la  franja 

Los  momentos  calculados  hasta  ahora  son  los 
que  actúan  en  todo  el  ancho  de  la  franja,  €2 
(figura  19.6).  Es  necesario  distribuirlos  en  este 
paso,  ya  que  como  se  ha  dicho,  su  distribu¬ 
ción  no  es  uniforme.  Para  ello,  las  franjas  de 
losa  se  dividen  en  una  franja  de  columnas  y 
una  franja  central,  como  se  muestra  en  la  fi¬ 
gura  19.9.  Esta  división  es  similar  a  la  del 
método  de  la  estructura  equivalente  de  las 
NTC-04  (véase,  por  ejemplo,  la  figura  18.8), 
pero  ahora  la  franja  de  columnas  puede  in¬ 
cluir  a  una  viga  en  el  caso  más  general.  El 
ancho  de  la  franja  de  columnas  se  limita  al 
menor  de  los  valores  de  €i/4  o  €2/4  a  cada 
lado  del  eje  de  columnas,  para  que  en  el 
caso  de  tableros  alargados  en  dirección  de  €2, 
la  franja  de  columnas  no  sea  demasiado  an¬ 
cha.  Las  dos  medias  franjas  centrales  abarcan 
desde  el  borde  de  cada  franja  de  columnas 
hasta  el  eje  central  del  tablero  correspondien¬ 
te.  La  distribución  se  hace  de  tal  manera  que 
el  momento  total  en  la  franja  completa  se  di¬ 
vide  primero  entre  la  franja  de  columnas  y  la 
franja  central,  y  después  se  divide  el  momen¬ 
to  de  la  franja  de  columnas  entre  la  losa  y  la 
viga.  A  continuación  se  presentan  los  porcen¬ 
tajes  de  distribución: 

a)  Franja  de  columnas.  Los  porcentajes 
de  momento  en  la  franja  completa 
que  corresponden  a  la  franja  de  co¬ 
lumnas  se  presentan  en  la  tabla  19.2. 

b)  Franjas  centrales.  La  diferencia  entre 
1 00  por  ciento  y  el  porcentaje  asig¬ 
nado  a  las  franjas  de  columnas. 

c)  Distribución  entre  viga  y  losa  en  la 
franja  de  columnas.  A  las  vigas  se 
les  asignará  el  85  por  ciento  del  mo¬ 
mento  en  la  franja  de  columnas  si 
(«1  €2/€i)  es  igual  o  mayor  que  1.0. 
Si  este  parámetro  está  comprendido 
entre  1 .0  y  cero,  el  porcentaje  de  mo- 
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de  columnas  central 


_l/2  franja  central 
Franja  de  columnas 
_l/2  franja  central 


Sección  A-A  (tablero  interior) 


1/2  franja 
de  columnas 


1/2  franja 
central 


Sección  B-B  (tablerode  borde) 


Figura  19.9  Franjas  de  columnas  y  central  para  la  distribución  de  ios  momentos  a  io  ancho  de  ia  franja. 


Tabla  19.2  Porcentaje  de  los  momentos  totales  que  se  asignan  a  las  franjas  de  columnas. 


Valores  de  €2/^1 

Relación  de  rigideces 

0.5 

1.0 

2.0 

Momentos 

(«1  Í2lí^)  =  0 

75 

75 

75 

negativos  en  apoyos 
interiores 

(a,  €2/^1 )  ^  1.0 

90 

75 

45 

Momentos 

(ai  €2/^1)  =  0 

R 

=  0 

100 

I0O 

100 

75 

75 

negativos  en 

&  2.5 

75 

apoyos 

(ai  f’2/€i)  3=  1.0 

=  0 

100 

100 

exteriores 

Pt 

^  2.5 

75 

45 

Momentos 

(ai  Í2IU)  -  0 

■■ 

60 

60 

positivos 

(ai  €2/€i)  >  1.0 

■■ 

75 

45 

Puede  usarse  interpolación  lineal  entre  los  valores  mostrados. 
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mentó  asignado  a  las  vigas  se  calcula¬ 
rá  por  interpolación  lineal  entre  85  y 
cero  por  ciento. 

d)  Interpolaciones  entre  los  valores  de  la 
tabla.  En  todos  los  casos  se  pueden 
hacer  interpolaciones  lineales  entre  los 
valores  mostrados  si  los  calculados  no 
coinciden  con  ellos.  Si  las  vigas  tie¬ 
nen  cargas  aplicadas  directamente,  los 
momentos  producidos  por  estas  car¬ 
gas  se  sumarán  a  los  anteriores. 

e )  Modificaciones  en  los  momentos.  Los 
momentos  calculados  con  los  porcen¬ 
tajes  anteriores  pueden  modificarse 
hasta  1 0  por  ciento,  siempre  que  se  con¬ 
serve  el  valor  del  momento  estático 
total. 

Se  puede  ver  que  la  distribución  de  los 
momentos  a  lo  ancho  de  la  franja  de  losa 
está  en  función  de  la  relación  de  claros, 
€2/^1,  del  parámetro  «i  cuyo  significado  se 
planteó  en  la  sección  19.3.1  (ecuación  19.3), 
y  cuya  explicación  más  detallada  se  presen¬ 
ta  en  la  sección  19.3.9,  y  en  el  caso  de  los 
momentos  negativos  exteriores,  del  paráme¬ 
tro  j8(,  que  es  un  medida  de  la  relación  entre  la 
rigidez  a  torsión  de  la  viga  de  borde  y  la  rigidez 
a  flexión  de  una  franja  de  losa  perpendicular  a 
la  viga  de  borde.  La  explicación  completa  de 
este  parámetro  y  la  forma  de  calcularlo,  se  pre¬ 
sentan  también  en  la  sección  19.3.9. 

19.3.6  Determinación  de  la  fuerza  cortante 
en  vigas  y  losas 

&i  la  sección  anterior  se  explicó  la  manera 
de  obtener  los  momentos  flexionantes  en  las 
vigas  de  la  estructura,  pero  el  método  di¬ 
recto  no  permite  obtener  las  fuerzas  cor¬ 
tantes.  Para  esto,  el  Reglamento  ACI  318-02 
considera  la  distribución  por  áreas  tributa¬ 
rias  definidas  por  líneas  trazadas  a  45°  desde 
los  vértices  de  los  tableros,  como  se  muestra 
en  la  figura  19.1  0,  siempre  que  el  parámetro 
(«1  €2/^1)  sea  igual  o  mayor  que  la  unidad. 


Esto  es,  cuando  las  vigas  son  suficientemente 
rígidas,  se  considera  que  la  carga  distribuida 
que  actúa  en  la  losa  se  transmite  a  las  vigas 
de  la  manera  indicada,  y  a  partir  de  la  carga 
que  actúa  sobre  las  vigas,  puede  calcularse  la 
fuerza  cortante  en  las  mismas  para  fines  de 
diseño  o  revisión. 

Si  las  vigas  son  flexibles  (ai  €2/^1  <  1-0)/ 
la  fuerza  cortante  se  puede  obtener  por  in¬ 
terpolación  entre  el  caso  anterior  y  el  caso 
en  que  las  vigas  no  soportan  ninguna  carga 
que  corresponde  a  ai  =0. 

También  es  necesario  determinar  la  fuer¬ 
za  cortante  en  las  losas.  Para  esto  se  dis¬ 
tinguen  tres  casos.  Si  las  vigas  son  rígidas 
(ai  ^2/^1  ^  1  -0),  la  carga  se  transmite  de  las  lo¬ 
sas  a  las  vigas  como  se  muestra  en  la  figura 
1 9.1 0.  Puede  considerarse  que  la  losa  se  di¬ 
vide  en  franjas  de  ancho  unitario,  como  las 
franjas  Cy  L  de  la  figura  19.1 0,  y  revisar  cada 
franja  como  si  fuese  una  viga.  La  fuerza  cor¬ 
tante  en  el  extremo  de  una  franja,  Q  que  es 
la  más  desfavorable,  sería  Wu  iyll. 

En  el  caso  de  que  no  existan  vigas,  o 
sea,  el  de  losas  planas,  debe  revisarse  la  losa 
por  penetración,  como  se  ha  estudiado  en  la 
sección  7.6.1c. 

El  tercer  caso  es  el  de  vigas  flexibles  en  las 
que  la  revisión  debe  hacerse  teniendo  en  cuen¬ 
ta  que  las  vigas  transmiten  a  las  columnas  úni¬ 
camente  una  parte  de  la  carga  total,  y  que 
la  diferencia  de  carga  produce  esfuerzos  de 
cortante  por  penetración  alrededor  de  la  co¬ 
lumna  como  si  se  tratase  de  losa  plana. 

19.3.7  Determinación  de  los  momentos  en 
columnas 

Hasta  aquí  se  ha  estudiado  la  determina¬ 
ción  de  los  momentos  flexionantes  y  fuerzas 
cortantes  en  la  losa  y  en  las  vigas  de  la  es¬ 
tructura.  En  esta  sección  se  estudia  la  deter¬ 
minación  de  los  momentos  flexionantes  en 
las  columnas,  para  lo  cual  se  distinguirá  entre 
columnas  exteriores  o  de  borde  y  columnas 
interiores. 
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Figura  19.10  Áreas  tributarias  para  determinar  la  fuerza  cortante  en  vigas. 


Si  se  considera  la  franja  del  eje  2  de  la 
figura  19.6,  la  columna  localizada  en  el  eje 
A  es  una  columna  exterior.  En  el  nudo  for¬ 
mado  por  la  intersección  de  la  losa  con  esta 
columna  (figura  19.7a),  existe  un  momento 
de  desequilibrio  que  es  el  momento  M3  de  la 
figura  19.7b,  o  sea,  el  momento  negativo  ex¬ 
terior  en  la  losa.  Este  momento  de  desequi¬ 
librio  debe  distribuirse  entre  la  columna 
superior  y  la  columna  inferior  que  concurren 
al  nudo  en  proporción  a  sus  rigideces. 

En  columnas  interiores,  como  las  del  eje 
B  en  las  figuras  19.6  y  19.7,  también  pueden 
presentarse  momentos  de  desequilibrio  cuan¬ 
do  los  claros  adyacentes  son  de  diferente 
longitud  o  cuando  la  carga  viva  está  actuan¬ 
do  en  uno  solo  de  los  dos  claros.  Cuando 
ocurre  cualquiera  de  estas  dos  situaciones, 
los  momentos  negativos  interiores  son  dife¬ 
rentes.  El  Reglamento  ACI  318-02  especifica 
calcular  el  momento  de  desequilibrio  que 


debe  distribuirse  entre  las  columnas  superior 
e  inferior,  con  la  siguiente  ecuación 

M  =  0.07  [{Wd  +  0.5  Wf)€2€2  - 

(19.8) 

donde  wd  y  W£  son  las  cargas  muerta  y  viva, 
respectivamente,  y  w'd,  (■'2  y  ^  n  se  refieren  al 
claro  más  corto  de  los  dos  adyacentes. 

La  ecuación  19.8  expresa  la  diferencia 
entre  los  momentos  de  empotramiento  per¬ 
fecto  de  los  dos  claros  adyacentes,  suponien¬ 
do  que  el  más  largo  está  cargado  con  la 
carga  muerta  y  el  50  por  ciento  de  la  carga 
viva,  y  que  el  más  corto  está  cargado  única¬ 
mente  con  carga  muerta.  El  término  0.07  es 
una  aproximación  del  coeficiente  1/12,  que 
corresponde  a  momentos  de  empotramiento 
perfecto,  reducido  para  tomar  en  cuenta  que 
el  empotramiento  es  imperfecto. 
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19.3.8  Efectos  de  cargas  desfavorables 

Se  mencionó  en  la  sección  19.2.4  que  exis¬ 
ten  combinaciones  de  carga  en  los  tableros  de 
una  estructura  que  producen  momentos  fle- 
xionantes  mayores  que  los  que  se  tendrían 
con  todos  los  tableros  cargados,  y  que  este 
efecto  es  mayor  mientras  menor  es  la  rigidez 
flexionante  de  las  columnas.  Para  tomar  en 
cuenta  este  efecto,  el  Reglamento  AGI  318-02 
especifica  que  cuando  la  relación  entre  la  car¬ 
ga  muerta  y  la  carga  viva,  Pa,  es  menor  que 
2,  se  debe  cumplir  una  de  las  siguientes  con¬ 
diciones: 

a)  La  suma  de  las  rigideces  a  flexión  de 
las  columnas  situadas  arriba  y  abajo 
de  la  losa,  debe  ser  tal  que  a  no 
sea  menor  que  los  valores  de  am/h  es¬ 
pecificados  en  la  tabla  19.3.  El  factor 
a  es  la  relación  entre  la  suma  de  las 
rigideces  de  las  columnas  situadas  arri¬ 
ba  y  abajo  de  la  losa,  2/Cc,  y  la  suma 
de  las  rigideces  de  las  losas  y  de  las 


vigas  que  concurren  en  el  nudo  en 
consideración,  tomadas  en  la  dirección 
en  que  se  determinan  los  momentos, 
Sf/Cj  -I-  Kb).  Por  lo  tanto 


XKc 

S(Ks  +  Kb) 


(19.9) 


En  la  sección  19.3.9  se  explica  con  detalle  el 
cálculo  de  g 


b)  Si  no  se  cumple  la  condición  ante¬ 
rior,  los  momentos  positivos  en  los 
tableros  apoyados  en  las  columnas 
correspondientes  deben  incrementar¬ 
se  multiplicándolos  por  el  factor 


8s=1  + 


2- fia 

4  +  fia 


(19.10) 


La  relación  /3a,  entre  carga  muerta  y 
carga  viga,  debe  calcularse  antes  de 
multiplicar  las  cargas  en  condiciones 
de  servicio  por  los  factores  de  carga. 


Tabla  19.3  Valores  de 


/3a 

Relación  de  claros 

(2/(1 

2.0 

0.5  -  2.0 

1.0 

0.5 

0.8 

1.0 

1.25 

2.0 

0.5 

0.5 

0.8 

1.0 

1.25 

2.0 

0.33 

0.5 

0.8 

1.0 

1.25 

2.0 

Rigidez  relativa  de  ia  viga,  a 


1.0 

2.0 

0 

0 

0 

0 

0 

0 

0 

0 

0 

0 

0.2 

0 

0 

0 

0.2 

0 

0.2 

0 

0.5 

0 

0.8 

0.3 

0.1 

0 

0.3 

0 

0.4 

0 

0.8 

0.2 

1.2 

0.5 
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Con  la  condición  a  se  trata  de  lograr 
que  las  columnas  sean  lo  suficientemente 
rígidas  para  que  los  momentos  flexionantes 
no  se  incrementen  en  más  de  33  por  ciento 
por  efecto  de  condiciones  desfavorables  de 
carga.  Si  no  se  cumple  esta  condición,  es 
necesario  incrementar  los  momentos  positi¬ 
vos  que  son  los  más  afectados  por  condicio¬ 
nes  desfavorables  de  carga. 

El  incremento  de  momentos  positivos  se 
obtiene  aplicando  la  ecuación  19.1  0.  Debe 
observarse  que  el  valor  mínimo  que  puede 
tener  /3a  es  de  1/3  por  la  limitación  e  de  la 
sección  19.3.1,  que  señala  que  el  método 
directo  sólo  puede  usarse  si  la  carga  viva  no 
excede  de  tres  veces  la  carga  muerta.  Si  la 
rigidez  de  las  columnas  es  cero,  el  valor  de 
8s  resulta  de  1.38,  que  es  entonces  el  máxi¬ 
mo  valor  posible.  Este  valor  es  en  realidad 
hipotético,  ya  que  las  columnas  no  pueden 
tener  rigidez  nula.  El  valor  de  5$  resulta  igual 
a  uno,  o  sea  que  no  se  incrementan  los  mo¬ 
mentos  positivos,  cuando  /3a  vale  2,  o  cuando 
g  es  igual  a  Umm- 

Estas  disposiciones  del  Reglamento  ACI- 
318-02  están  basadas  en  estudios  analíticos 
y  experimentales  que  se  resumen  en  la  refe¬ 
rencia  19.7. 

19.3.9  Cálculo  de  parámetros  relacionados 
con  las  rigideces  de  los  elementos 

En  los  distintos  pasos  del  método  directo,  ex¬ 
puestos  en  las  secciones  anteriores,  intervie¬ 
nen  algunos  parámetros  relacionados  con  las 
rigideces  de  los  elementos  cuya  explicación 
detallada  se  había  pospuesto  para  esta  sec¬ 
ción  con  el  fin  de  no  interrumpir  la  descripción 
secuencial  del  método.  Así,  en  la  sección  19.3.1 
apareció  el  parámetro  a  en  la  limitación  f 
referente  a  la  rigidez  relativa  del  sistema  de 
piso  en  dos  direcciones  perpendiculares.  El 
mismo  parámetro  apareció  en  la  tabla  19.2 
que  indica  los  porcentajes  de  los  momentos 
longitudinales  que  corresponden  a  la  franja 
de  columnas.  En  esta  tabla  apareció  también 


el  parámetro  /3(  que  está  relacionado  con  la 
rigidez  a  torsión  de  una  viga  de  borde  y  con 
la  rigidez  a  flexión  de  la  losa.  Por  último,  en  la 
sección  19.3.8  apareció  el  parámetro  «o 
relacionado  con  la  rigidez  a  flexión  de  las 
columnas,  losas  y  trabes.  A  continuación  se 
presenta  la  manera  de  calcular  estos  pará¬ 
metros. 

a)  Cálculo  del  parámetro  a 

Este  parámetro  se  define  como  la  relación  en¬ 
tre  la  rigidez  a  flexión  de  una  viga  situada  en 
el  eje  de  columnas  y  la  rigidez  a  flexión  de 
la  franja  de  losa  limitada  por  los  ejes  centra¬ 
les  de  los  tableros  adyacentes.  Se  expresa, 
pues,  con  la  ecuación 


F  I  V  / 

Ccs  ¡S 

donde  Ecb  V  Ecs  son  los  módulos  de  elasti¬ 
cidad  del  concreto  de  la  viga  y  de  la  losa, 
respectivamente;  /¿es  el  momento  de  inercia 
de  la  viga,  de  acuerdo  con  la  definición  que 
se  da  más  adelante,  e  /s  es  el  momento  de 
inercia  de  la  franja  de  la  losa. 

Cuando  la  construcción  es  monolítica, 
la  viga  incluye  un  tramo  de  losa  a  cada  lado 
de  las  caras  laterales  de  la  viga,  igual  a  su 
proyección  por  abajo  o  por  arriba  de  la  losa, 
la  que  sea  mayor,  pero  no  mayor  que  cuatro 
veces  el  espesor  de  la  losa.  Por  lo  tanto,  el 
momento  de  inercia  /¿  es  el  de  la  sección  L 
o  el  de  la  sección  T  mostradas  en  la  figura 
1 9.1 1,  según  se  trate  de  vigas  de  borde  o  vi¬ 
gas  interiores,  respectivamente.  Dada  la  fre¬ 
cuencia  con  que  se  presenta  la  necesidad  de 
calcular  momentos  de  inercia  de  secciones 
de  esta  forma,  se  incluye  en  el  Apéndice  D.4 
una  ayuda  de  diseño  para  tal  fin. 

El  momento  de  inercia  de  la  losa  es  el 
de  una  franja  de  ancho  €2  (figura  19.6),  y  de 
peralte  h.  Obsérvese  que,  con  estas  defini¬ 
ciones,  un  tramo  de  losa  resulta  común  a  la 
viga  y  a  la  losa. 
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bw  +  bf 


.  t<  . 

1 

EC 

bf=  (h-t)  ^  4t 

rl 

bw 

bf  ' 

+  2bf 


EC 

^  bf 

bw 

bf  ^ 

Figura  19.1 1  Definición  de  viga. 


En  el  método  directo  aparecen  los  pará¬ 
metros  «1  y  a2  que  corresponden  a  los  valores 
de  a!  en  dirección  de  los  claros  €i  y  €2,  res¬ 
pectivamente,  siendo  el  claro  en  la  direc¬ 
ción  en  que  se  calculan  los  momentos  y  €2  el 
claro  en  la  dirección  perpendicular  (figura  19.6). 

b)  Cálculo  del  parámetro  /Sf 

Este  parámetro  se  define  como  la  relación  en¬ 
tre  la  rigidez  a  torsión  de  una  viga  de  borde 
y  la  rigidez  a  flexión  de  una  franja  de  losa 
cuyo  ancho  es  igual  al  claro  de  la  viga  de 
borde  medido  centro  a  centro  de  los  apoyos. 
Sé  expresa  por  medio  de  la  ecuación: 

(19.12) 

^  ^CS  's 


donde  Ecb  y  í  son  los  módulos  de  elasti¬ 
cidad  del  concreto  de  la  viga  y  de  la  losa, 
respectivamente;  b  es  el  momento  de  inercia 
de  la  franja  de  losa  mencionada,  y  C  es  una 
constante  que  define  la  rigidez  a  torsión  de 
la  viga  de  borde,  en  forma  semejante  a  como 
el  momento  de  inercia  define  la  rigidez  a  fle¬ 
xión.  El  cálculo  de  esta  constante  C  requiere 
algunas  consideraciones  que  se  presentan  a 
continuación. 

La  primera  se  refiere  a  la  definición  de 
la  viga  de  borde.  Cuando  existe  una  viga,  se 
aplica  la  de  la  figura  19.1 1,  o  sea,  se  consi¬ 
dera  que  un  ancho  de  patín  igual  a  la  pro¬ 
yección  de  la  viga  por  debajo  o  por  encima 
de  la  losa,  pero  sin  exceder  de  4í,  forma  par¬ 
te  integral  de  la  viga.  Cuando  no  existe  viga 
de  borde,  como  en  el  caso  de  losas  planas. 


Figura  19.12  Secciones  transversales  para  calcular  la  constante  C. 
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se  asume  que  la  viga  queda  definida  por  una 
franja  de  losa  cuyo  ancho  es  igual  al  de  la 
columna  o  capitel,  en  dirección  perpendicu¬ 
lar  a  la  viga  (figuras  19.1  2  y  19.1  8). 

Una  vez  definida  la  viga,  se  divide  en 
rectángulos  y  en  cada  uno  de  ellos  se  llama 
X  al  lado  menor  y  y  al  lado  mayor  (figura 
19.12).  Una  vez  hecho  esto,  se  calcula  C 
con  la  ecuación 


C  =  2^1  -0.63^j^  (19.13) 

donde  la  sumatoriase  refiere  a  todos  los  rec¬ 
tángulos  en  que  se  haya  dividido  la  viga. 

En  el  caso  de  vigas  de  borde  es  posible 
hacer  la  división  en  rectángulos  de  distin¬ 
tas  maneras,  como  se  ilustra  en  las  figuras 
1 9.12a  y  b.  Debe  calcularse  entonces  el  va¬ 
lor  de  C  para  cada  una  y  tomar  el  valor  mayor. 

Una  vez  obtenido  el  valor  de  Q  se  sus¬ 
tituye  en  la  ecuación  19.12,  con  lo  que  se 
tiene  ya  el  valor  del  parámetro  Pt- 

c)  Cálculo  del  parámetro  a. 

El  parámetro  a,  se  define  como  la  relación 
entre  la  suma  de  las  rigideces  de  las  colum¬ 
nas  situadas  encima  y  debajo  de  la  losa,  y 
la  suma  de  las  rigideces  de  las  vigas  y  de  las 
losas  que  concurren  a  un  nudo.  Estas  últi¬ 
mas  rigideces  se  calculan  en  la  dirección  en 
que  se  analizan  los  momentos  (figura  19.6). 
Por  lo  tanto,  el  valor  de  a,  se  calcula  con  la 
ecuación: 


XKc 

X{Ks  +  Kb) 


(19.14) 


donde  Kc  es  la  rigidez  de  cada  columna;  K¡ 
es  la  rigidez  de  la  franja  de  losa  de  ancho  €2 
y  peralte  h,  y  /Cí>  es  la  rigidez  de  la  viga  defi¬ 
nida  en  el  inciso  a  de  esta  sección  y  en  la 
figura  19.1  1.  Los  valores  de  las  rigideces /C  se 
calculan  con  la  ecuación  usual 


'PEI 

(19.15) 

donde  IP'  es  un  factor  que  depende  de  las 
condiciones  de  apoyo  en  los  extremos  del 
miembro,  y  €  es  su  longitud. 

/9.3.1o  Pera/íes  mínimos 


El  Reglamento  ACi  31 8-02  especifica  que  las 
losas  sin  vigas  interiores  deben  tener  los  pe¬ 
ralte  iotales  mínimos  señalados  en  la  tabla 
19.4,  pero  estos  peraltes  no  serán  menores 
de  12.5  cm  para  losas  sin  ábacos  o  de  1 0  cm 
para  losas  con  ábacos.  En  forma  alternativa, 
los  peraltes  totales  mínimos  serán  por  lo 
menos  iguales  a  los  valores  calculados  con 
las  ecuaciones  19.1  6  y  19.1  7,  el  que  resulte 
mayor,  aunque  no  necesitan  ser  mayores  que 
el  calculado  con  la  ecuación  19.18.  Los 
peraltes  totales  mínimos  de  losas  con  vigas 
deben  calcularse  con  las  ecuaciones  19.1  6 
19.1  7  y  19.1  8  en  la  forma  explicada. 


h  = 


36  +  5)8 


h  = 


h  = 


n 

V 


36  +  9)8 


36 


(19.16) 


(19.17) 


(19.18) 


En  estas  ecuaciones,  ^  es  el  valor  promedio 
del  parámetro  a  en  las  vigas  que  limitan  el 
tablero  de  losa  en  consideración;  y  )8  es  la  re¬ 
lación  entre  el  claro  libre  mayor  y  el  claro  libre 
menor. 

Por  inspección  de  las  ecuaciones  19.1  6, 
19.1  7  y  19.1  8,  puede  deducirse  que  el  espe- 
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sor  requerido  es  mayor  mientras  mayor  sea  el 
claro  libre,  mientras  menor  sea  la  rigidez 
de  las  vigas,  obteniéndose  el  valor  máximo 
para  el  caso  de  losas  planas;  mientras  la  forma 
de  la  losa  se  aproxime  más  a  un  cuadrado,  y 
mientras  mayor  sea  el  límite  de  fluencia  del 
acero. 

Los  valores  calculados  con  las  ecuacio¬ 
nes  19.1  6,  19.1  7  y  19.1  8,  pueden  reducirse 
en  10  por  ciento  en  losas  planas  que  tengan 
ábacos  cuyas  dimensiones  en  planta  sean  igua¬ 
les  por  lo  menos  a  un  sexto  del  claro  a  partir 
del  eje  de  columnas,  en  cada  dirección  y  a 
ambos  lados  de  la  columna,  y  cuyo  peralte 
por  debajo  de  la  losa  sea  por  lo  menos  igual 
a  la  cuarta  parte  del  espesor  de  la  losa  en  la 
parte  localizada  fuera  del  ábaco. 

Puede  verse  que  la  ecuación  19.18  es 
más  fácil  de  aplicar  y  podría  usarse  para  un 
valor  aproximado  del  peralte;  sin  embargo, 
da  valores  mucho  mayores  que  las  ecuacio¬ 
nes  19.16  y  19.17.  La  ecuación  19.17  da 
valores  mayores  de  h  que  la  ecuación  19.1  6 
desde  valores  de  iguales  a  2,  aproximada¬ 
mente.  Estos  valores  se  obtienen  para  vigas  de 


rigidez  sensiblemente  mayor  que  la  rigidez 
de  la  losa.  Por  lo  tanto,  en  losas  apoyadas 
sobre  vigas  rígidas  conviene  revisar  el  peral¬ 
te  con  la  ecuación  19.17  antes  de  calcular 
los  valores  de  a,  aprovechando  que  en  dicha 
ecuación  no  interviene  este  parámetro.  De 
otra  manera,  se  corre  el  riesgo  de  encontrar 
que  el  peralte  es  insuficiente  después  de  ha¬ 
cer  todos  los  cálculos  de  a,  que  son  labo¬ 
riosos,  y  tener  que  repetirlos  con  el  peralte 
modificado. 

Se  permite  usar  valores  menores  que  los 
mencionados  si  se  calculan  las  deflexiones  y 
los  resultados  obtenidos  no  son  mayores 
que  los  especificados  en  una  tabla  incluida 
en  el  Reglamento.  El  cálculo  de  deflexiones  en 
losas  es  complicado  y  cae  fuera  del  alcance 
de  este  texto.  El  lector  interesado  puede  con¬ 
sultar  las  referencias  19.8  y  19.1  3. 

19.3. 1 1  Disposiciones  sobre  el  refuerzo 

El  refuerzo  mínimo  en  losas  debe  ser  el  que 
se  especifica  en  la  tabla  16.1  como  refuerzo 
de  contracción  y  temperatura.  Además,  la  se- 


Tabla  19.4  Espesores  mínimos  de  losas  sin  vigas  interiores. 


Sin  ábacos 

Con  ábacos 

Esfuerzo 

Tableros  exteriores 

Tableros  interiores 

Tableros  exteriores 

Tableros  interiores 

de  fluencia, 

Sin  vigas 

Con  vigas 

Sin  vigas 

Con  vigas 

fy,  kg/cm^ 

de  borde 

de  borde 

de  borde 

de  borde 

2800 

Ijl 

.4. 

Jn. 

(n. 

.4. 

33 

36 

36 

36 

40 

40 

4200 

la. 

fn. 

.4. 

In. 

In. 

.4. 

30 

33 

33 

33 

36 

36 

652  Método  generalizado  para  el  diseño  de  bsas  apoyadas  perimetralmente  y  de  bsas  planas 


Figura  19.1 3  Reacciones  en  una  iosa  iibremente  apoyada. 


paración  de  barras  no  debe  exceder  de  dos 
veces  el  espesor  de  la  losa,  excepto  en  zonas 
aligeradas.  En  el  caso  de  losas  aligeradas,  debe 
colocarse  refuerzo  por  contracción  y  tempe¬ 
ratura  en  la  capa  superior  de  concreto. 

El  refuerzo  para  momento  positivo  per¬ 
pendicular  a  un  borde  discontinuo,  debe  pro¬ 
longarse  hasta  el  borde  de  la  losa  y  anclarse 
por  lo  menos  1 5  cm  en  la  viga  de  borde,  co¬ 
lumna  o  muro,  mediante  un  gancho  o  un 
doblez.  El  refuerzo  para  momento  negativo 
que  esté  en  este  caso,  debe  anclarse  una  lon¬ 
gitud  suficiente  para  desarrollar  el  esfuerzo 
de  fluencia  en  la  sección  crítica.  Si  en  el  borde 
libre  no  existe  viga  de  borde  o  muro,  el  an¬ 
claje  del  refuerzo  puede  hacerse  dentro  de 
la  losa. 

Para  losas  con  vigas  rígidas  en  las  que  a 
sea  mayor  que  la  unidad,  se  presenta  un  pro¬ 
blema  en  las  esquinas  exteriores  que  se  ilus¬ 
tra  en  la  figura  19.1 3.  Se  sabe,  por  Teoría  de 
la  Elasticidad,  que  en  una  losa  simplemente 
apoyada  en  sus  cuatro  bordes,  con  carga  ver¬ 
tical,  las  reacciones  sobre  los  apoyos  tienen 
la  distribución  mostrada  en  esta  figura,  en  la 
que  se  ve  que  se  desarrollan  fuerzas  hacia 
abajo  en  las  esquinas.  La  losa  tiende  a  levan¬ 


tarse  en  ellas  y  las  fuerzas  R  son  las  que  la 
restringen  para  que  no  se  levante. 

Para  evitar  que  la  losa  se  agriete  por 
este  efecto,  el  Reglamento  ACI  318-02  espe¬ 
cifica  colocar  un  refuerzo  especial  de  esqui¬ 
na  en  la  parte  superior  y  en  la  parte  inferior 
de  la  losa,  de  tal  magnitud  que  la  resistencia 
a  flexión  sea  igual  al  momento  positivo  má¬ 
ximo  por  unidad  de  ancho.  El  refuerzo  se 
debe  colocar  en  dirección  de  la  diagonal  en 
la  parte  superior,  y  perpendicular  a  la  diago¬ 
nal  en  la  parte  inferior,  como  se  muestra  en 
la  figura  19.1 4,  y  debe  prolongarse  hasta  una 
distancia  de  un  quinto  del  claro  en  cada  di¬ 
rección  desde  la  esquina  de  la  losa.  El  re¬ 
fuerzo  diagonal  puede  sustituirse  por  barras 
paralelas  a  los  bordes,  colocando  barras  en 
las  dos  direcciones  en  la  parte  superior  y  en  la 
parte  inferior  de  la  losa. 

Este  refuerzo  especial  sólo  es  necesario 
en  esquinas  exteriores,  como  la  señalada  en 
la  intersección  de  los  ejes  1  y  A  en  el  ejem¬ 
plo  17.1.  Algunos  proyectistas  lo  omiten 
cuando  el  agrietamiento  de  la  losa  no  es  un 
factor  importante  en  el  diseño. 

Para  losas  planas,  el  Reglamento  señala 
que  los  cortes  y  dobleces  de  varillas  deben 
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Lecho  superior 
Lecho  inferior 


115  del  claro 


115  del  claro 
- 


a)  Bi  dos  direcciones 


b)  Bi  una  sola  dirección 


Figura  19.14  Refuerzo  de  esquinas  exteriores  de  losas. 


hacerse  de  tal  manera  que  se  satisfagan  las 
longitudes  mínimas  indicadas  en  la  figura 
19.1  5.  Cuando  los  claros  contiguos  sean  des¬ 
iguales,  debe  usarse  la  longitud  del  claro 
mayor  para  calcular  la  prolongación  del  re¬ 
fuerzo  negativo  más  allá  de  la  cara  del  apoyo. 


19.4  Ejemplo  de  diseño  con 
el  método  directo 

En  el  ejemplo  19.1  se  ilustra  el  método  di¬ 
recto  con  el  diseño  de  un  sistema  de  piso 
con  losa  y  vigas,  de  cuatro  claros  en  una  di¬ 
rección  y  tres  claros  en  la  otra.  Este  sistema 
de  piso  forma  parte  de  un  edificio  de  dos  ni¬ 
veles  y  en  el  ejemplo  sólo  se  diseña  parte  del 
primer  nivel.  &  han  indicado  en  la  sección 
de  datos  las  dimensiones  de  todos  los  ele¬ 
mentos,  obtenidas  de  análisis  preliminares,  la 
carga  viva,  que  en  este  ejemplo  es  elevada,  y 
las  resistencias  del  concreto  y  del  acero. 

En  primer  término  se  revisa  si  se  cum¬ 
plen  todas  las  limitaciones  que  establece  el 


Reglamento  para  poder  aplicar  el  método 
directo.  La  primera  se  cumple  porque  la  es¬ 
tructura  tiene  por  lo  menos  tres  claros  en 
cada  dirección.  La  segunda  también,  porque 
en  los  tableros  más  alargados,  que  son  el  II 
y  el  ly,  la  relación  entre  claro  largo  y  claro 
corto  es  de  1.5,  valor  menor  que  el  máximo 
de  2  que  establece  el  Reglamento.  La  terce¬ 
ra  limitación  se  cumple  también,  ya  que  la 
diferencia  máxima  entre  claros  sucesivos  es  de 
1  m  contra  la  tercera  parte  del  valor  de  los 
claros  considerados,  que  en  este  caso  resul¬ 
ta  de  1 .70  m.  Como  no  hay  columnas  locali¬ 
zadas  fuera  de  los  ejes,  también  se  cumple  la 
cuarta  limitación.  La  quinta,  que  se  refiere  a 
que  la  carga  viva  no  debe  exceder  de  tres 
veces  la  carga  muerta,  se  cumple  igualmen¬ 
te,  aunque  en  este  ejemplo  la  carga  viva  tie¬ 
ne  un  valor  mucho  mayor  que  el  usual  en 
edificios  de  oficinas  o  viviendas.  Para  revi¬ 
sar  la  sexta  y  última  limitación,  fue  necesa¬ 
rio  calcular  los  parámetros  a  que  miden  la 
relación  entre  la  rigidez  a  flexión  de  las  vigas 
y  de  las  losas.  A  continuación  se  explica  con 
más  detalle  este  cálculo. 
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Apoyo  exterior  Apoyo  interior  Apoyo  exterior 

(No  hay  continuidad  en  la  losa)  (Existe  continuidad)  (No  hay  continuidad  en  la  losa) 

Fieura  19.15  Distancias  mínimas  de  secciones  de  corte  de  barras  en  losas  sin  vigas. 


Ejemplo  de  diseño  con  el  método  directo  655 


Disoño  do 
ACl  ÍIfi-0 


méto> 


tema  de 
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icipóndicc  I').4) 


(ecuación  19.1  H 


Resumen  de  vahíos  do  a 


Ejemplo  de  diseño  con  el  método  directo  659 
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^mmmm 


EJEMPL 


En  dirección  horizontal 


a  ul  tablero  III 


iroccinn  vertical 
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lV*”4 


«« 


MPL0  19.1  (continuación 


''•^0 ;? 


lUíí^t 

W 


Ejemplo  de  diseño  con  el  método  directo  663 


19.1  icontinuació. 
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Ejemplo  de  diseño  con  el  método  directo  665 
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Ejemplo  de  diseño  con  el  método  directo  667 
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ULO  DE  AREAS  DE  ACERO 


Ejemplo  de  diseño  con  el  método  directo  669 


</*'  *fftt  •u>*»*ii 


*»  »*  « í  í" 


EJEMPLO  l‘).l 


0.9  All-by^  1 1.5-  X  200  =  5'5.6  X 


/j  0lH)li{,  \ 


0.0018  X  225  X  1 1.5  =  4.6h  cm 


■■ 
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Ejemplo  de  diseño  con  el  método  directo  67 1 


EJEMPLO  19.1  {continuación. 
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Se  empieza  por  calcular  la  rigidez  de  las 
vigas  interiores  de  6  m  de  largo,  o  sea,  las 
localizadas  en  los  ejes  B  y  C.  Se  define  la 
sección  transversal  de  las  vigas,  según  el  Re¬ 
glamento,  como  una  sección  T  cuyo  patín 
tiene  un  ancho,  a  cada  lado  del  alma  de  la 
viga,  igual  al  peralte  de  la  viga  por  debajo 
de  la  losa  o  a  cuatro  veces  el  espesor  de  la 
losa,  el  que  sea  menor.  Resulta  menor  en 
este  caso  el  peralte  por  debajo  de  la  losa 
que  es  de  46  cm.  El  ancho  total  del  patín  es, 
por  lo  tanto,  de  dos  veces  46  cm,  más  el  an¬ 
cho  del  alma,  que  es  de  25  cm. 

Una  vez  definida  la  sección  transversal, 
se  calcula  su  momento  de  inercia.  Esto  pue¬ 
de  hacerse  por  el  procedimiento  usual  de 
localizar  el  eje  centroidal  y  obtener  los  mo¬ 
mentos  de  inercia  respecto  a  dicho  eje,  o  bien, 
puede  usarse  la  gráfica  que  se  presenta  en 
el  Apéndice  D.4  de  este  texto,  la  cual  pro¬ 
porciona  el  valor  de  una  constante  k  que 
multiplicada  por  el  momento  de  inercia  del 
alma  da  el  momento  de  inercia  total.  Por  la 
frecuencia  con  que  es  necesario  calcular 
momentos  de  inercia  en  el  método  directo, 
resulta  conveniente  el  uso  de  esta  gráfica.  En 
el  caso  de  esta  viga,  se  entra  al  eje  de  las 
abscisas  con  un  valor  de  t/h  de  0.23,  se  tra¬ 
za  una  vertical  hasta  una  curva  interpolada 
visualmente  para  un  valor  de  bg/bw  de  4.7 
entre  las  que  corresponden  a  4  y  6,  y  se  lo¬ 
caliza  un  valor  de  k  de  1.8  en  el  eje  de  las 
ordenadas.  Este  valor  se  multiplica  por  el  mo¬ 
mento  de  inercia  del  alma,  bwh^/12,  y  se 
obtiene  el  momento  de  inercia  de  la  sección 
T.  Obsérvese  que  la  gráfica  es  aplicable  tam¬ 
bién  a  secciones  que  no  tengan  el  alma 
centrada  con  respecto  al  patín,  como  sec¬ 
ciones  L  invertida,  ya  que  el  momento  de 
inercia  es  independiente  de  la  posición  del 
alma. 

El  momento  de  inercia  de  la  losa  se 
calcula  de  la  manera  usual,  ya  que  se  trata 
de  una  sección  rectangular  cuyo  ancho  es 
la  distancia  entre  los  ejes  centrales  de  los  ta¬ 
bleros  adyacentes  a  la  viga  y  cuyo  peralte  es 


el  espesor  de  la  losa.  Al  calcular  el  valor  de 
a  con  la  ecuación  19.1 1,  se  eliminaron  los 
módulos  de  elasticidad  de  la  viga,  fc6,  y  de 
la  losa,  Ecs,  ya  que  se  supuso  que  ambas  se 
construyen  con  el  mismo  concreto  y  por 
lo  tanto  los  módulos  de  elasticidad  son 
iguales. 

De  la  misma  manera  se  calcularon  los 
valores  de  a  para  los  otros  tres  tipos  de  viga 
y  losa  que  se  tienen  en  el  ejemplo:  las  vigas 
de  borde  de  6  m  de  largo  de  los  ejes  A  y  D; 
las  vigas  interiores  de  5  y  de  4  m  de  largo 
de  los  ejes  2,  3  y  4;  y  las  vigas  de  borde  de 
los  ejes  1  y  5.  Obsérvese  que  el  claro  de  vi¬ 
gas  y  losas  no  influye  en  el  valor  de  a  ya  que 
se  relacionan  únicamente  las  propiedades 
de  las  secciones  transversales.  Después  del 
cálculo  de  todos  los  valores  de  a  se  incluye 
en  el  ejemplo  un  croquis  con  estos  valores. 
Sólo  se  muestran  los  tableros  I,  11,  III  y  IV,  ya 
que  por  simetría  se  pueden  obtener  los  valo¬ 
res  en  los  otros  tableros. 

A  partir  de  los  valores  de  a  se  calcularon 
las  relaciones  a-[Í2la2Í\,  en  función  de  las 
cuales  se  establece  la  sexta  limitación  del 
método  directo.  Para  ello,  se  plantea  la  rela¬ 
ción  en  las  dos  direcciones  de  cada  tablero. 
Por  ejemplo,  en  la  dirección  horizontal  del 
tablero  I,  ai  es  la  suma  de  los  valores  de  a 
en  los  ejes  A  y  B  que  limitan  al  tablero  en  esa 
dirección;  €2  es  el  claro  transversal  de  5  m;  a2 
es  la  suma  de  los  valores  de  a  en  los  ejes  1  y 
2  que  limitan  al  tablero  en  la  dirección  trans¬ 
versal;  y  €1  es  el  claro  en  la  dirección  con¬ 
siderada,  o  sea,  6  m.  De  esta  manera  se 
calcularon  las  relaciones  en  las  dos  direc¬ 
ciones  de  cada  tablero,  obteniéndose  en 
todos  los  casos  valores  comprendidos  entre 
los  límites  de  0.2  y  5.0  que  establece  el  Re¬ 
glamento  para  poder  aplicar  el  método  di¬ 
recto.  Por  lo  tanto,  al  cumplirse  con  todas  las 
limitaciones,  es  posible  continuar  con  este 
método. 

Aunque  en  el  ejemplo  se  calcularon  las 
relaciones  a-\(.2la2E\  en  las  dos  direccio¬ 
nes,  en  la  práctica  basta  con  calcularlas  en 
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una  sola  dirección,  ya  que  si  se  cumple  en 
ella,  forzosamente  se  cumple  en  la  otra. 
En  efecto,  como  5.0  es  el  recíproco  de 
0.2,  cualquier  valor  de  a\í\la2Í\  mayor 
que  0.2  tiene  un  recíproco  menor  que  5.0 
y  cualquier  valor  menor  de  5.0  tiene  un 
recíproco  mayor  que  0.2.  Por  lo  tanto,  si 
0L\i\la2Í\  está  comprendido  entre  0.2  y 
5.0,  su  recíproco,  que  es  a2Í\loL\í\, 
también  está  comprendido  entre  estos  va¬ 
lores. 

Prosigue  el  ejemplo  con  la  revisión  del 
peralte  de  la  losa.  La  revisión  se  hace  única¬ 
mente  en  el  tablero  I  en  dirección  del  claro 
largo,  ya  que  es  el  más  desfavorable  de  la  es¬ 
tructura.  Se  calculan  primero  los  parámetros 
/S,  que  es  la  relación  entre  los  claros  libres, 
o  sea,  de  paño  a  paño  de  columnas,  sin  que 
sean  menores  de  0.65  €;  y  ,a  que  es  el  pro¬ 
medio  de  los  valores  de  a  en  los  cuatro  ejes 
que  limitan  al  tablero. 

El  Reglamento  señala  que  el  peralte  de 
la  losa  no  debe  ser  menor  que  el  calculado 
con  las  ecuaciones  19.1  6  y  19.1  7,  y  que  no 
necesita  ser  mayor  que  el  calculado  con  la 
ecuación  19.18.  Por  lo  tanto,  en  este  ejem¬ 
plo  rige  el  peralte  calculado  con  la  ecuación 
19.1  7  que  resulta  de  13.1  cm  y  es  correcto 
por  consiguiente  el  peralte  que  se  había 
supuesto  de  14  cm.  En  la  práctica  es  con¬ 
veniente,  en  el  caso  de  estructuras  con  vigas 
rígidas,  revisar  el  peralte  desde  un  principio 
con  la  ecuación  19.17,  ya  que  siempre  da 
valores  mayores  que  la  ecuación  19.1  6  para 
estos  casos  y  no  requiere  el  cálculo  previo 
de  los  valores  de  a  que,  como  se  ha  visto,  es 
laborioso. 

Después  se  calcularon  los  momentos 
estáticos  totales  en  cada  uno  de  los  ejes  de 
la  estructura,  y  en  cada  claro,  cuando  no  son 
constantes  a  lo  largo  de  un  eje.  La  carga  úl¬ 
tima  por  unidad  de  área  se  obtuvo  multi¬ 
plicando  la  carga  muerta  por  un  factor  de 
carga  de  1.2  y  la  carga  viva  por  un  factor 
de  carga  de  1.6,  valores  que  especifica  el 
Reglamento  AGI  31 8-02.  Los  claros  son 


los  claros  libres,  como  ya  se  explicó,  y  los 
claros  transversales  €2 .  son  los  claros  entre 
los  ejes  centrales  de  los  tableros  adyacentes 
a  un  eje  o  bien,  la  distancia  del  borde  de 
la  estructura  al  eje  central  del  tablero  en  el 
caso  de  tableros  de  borde.  En  éstos,  se  con¬ 
sideró  que  la  distancia  del  eje  al  borde  era 
de  12.5  cm,  que  es  la  mitad  del  ancho  de 
las  vigas;  así,  en  el  caso  del  eje  A  el  claro  €2 
es  la  suma  de  250  cm,  que  es  la  mitad  del 
claro  transversal  del  tablero,  y  de  12.5  cm, 
que  es  la  mitad  del  ancho  de  la  viga  de 
borde.  Esto  implica  que  la  losa  remata  en  la 
cara  lateral  de  las  vigas. 

Los  momentos  estáticos  totales  se  distri¬ 
buyeron  después  en  momentos  negativos  y 
positivos  para  obtener  los  momentos  longi¬ 
tudinales.  En  los  claros  extremos,  la  distribu¬ 
ción  se  hizo  con  los  coeficientes  de  la  tabla 
19.1,  para  losas  con  vigas  entre  todos  los 
apoyos  (columna  2).  Por  ejemplo,  el  mo¬ 
mento  Mi-2(-),  que  es  el  momento  en  el 
extremo  1  del  claro  1-2,  se  calculó  con  el  coe¬ 
ficiente  de  0.1  6,  que  corresponde  en  la  tabla 
a  momento  negativo  exterior.  El  momento 
positivo  en  este  mismo  claro  se  calculó  con 
el  coeficiente  de  0.57,  que  corresponde  a 
momento  positivo  en  claros  extremos.  Y  el 
momento  M2-i(-),  que  es  el  momento  ne¬ 
gativo  en  el  primer  apoyo  interior,  con  el 
coeficiente  de  0.70.  En  claros  interiores  se 
aplicaron  los  coeficientes  de  0.65  y  0.35 
para  momentos  negativos  y  positivos,  res¬ 
pectivamente,  que  se  señalan  al  principio  de 
la  sección  19.3.4.  Nótese  que  hay  que  usar 
el  valor  de  M  que  corresponde  al  claro  en 
cuestión.  Por  ejemplo,  en  los  ejes  1  y  5  se 
usa  un  valor  de  16.37  ton-m  en  el  claro 
A-B  y  de  10.02  en  el  claro  B-C,  que  son  los 
valores  correspondientes  calculados  en  la 
sección  de  "Cálculo  del  momento  estático 
total". 

En  esta  etapa  es  conveniente  revisar  los 
efectos  de  patrones  desfavorables  de  coloca¬ 
ción  de  la  carga  viva,  ya  que  si  los  hubiere, 
se  pueden  corregir  los  momentos  positivos 
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antes  de  proseguir  con  los  demás  cálculos.  En 
el  ejemplo,  la  relación  entre  carga  muerta  y 
carga  viva  es  menor  que  2,  por  lo  que  es 
necesario  revisar  estos  efectos.  Nótese  que 
la  relación  jSa  se  calculó  con  las  cargas  a  ni¬ 
vel  de  servicio,  o  sea,  antes  de  multiplicarlas 
por  los  factores  de  carga.  La  revisión  debe 
hacerse  en  cada  eje,  y  dentro  de  cada  uno, 
en  todos  los  apoyos.  Sin  embargo,  al  hacer¬ 
la  en  el  primer  apoyo  del  eje  A,  se  encontró 
que  los  valores  de  «m/n  de  la  tabla  19.3, 
son  iguales  a  cero  o  muy  pequeños  para 
todas  las  combinaciones  de  /3a,  €2/^1  y  « 
que  se  presentan  en  el  ejemplo,  por  lo  que 
no  se  continuó  con  la  revisión.  De  hecho, 
en  la  mayoría  de  estructuras  con  vigas  rígidas 
no  es  necesario  hacer  modificaciones  por 
efectos  de  cargas  desfavorables,  mientras 
que  sí  lo  es  en  el  caso  de  losas  planas.  Al 
final  de  esta  sección  se  ilustra  el  cálculo 
para  la  columna  B  del  eje  2,  que  es  una 
columna  interior.  Al  calcular  el  denomina¬ 
dor  de  la  ecuación  que  da  el  valor  de  se 
incluyeron  los  valores  de  Kt,  y  K¡  a  ambos 
lados  de  la  columna;  por  eso  una  suma  está 
dividida  entre  500,  que  es  el  claro  entre  los 
ejes  A  y  B,  y  la  otra,  entre  400,  que  es  el 
claro  entre  los  ejes  B  y  C.  Al  calcular  la  re¬ 
lación  €2/^1  se  tomó  como  €2  el  claro  trans¬ 
versal  de  6  m,  y  como  £1  el  promedio  de  los 
claros  longitudinales  a  ambos  lados  de  la 
columna  que  son  de  5  m  y  de  4  m.  El  valor 
de  amín  se  obtuvo  interpolando  en  la  tabla 
19.3,  para  /3a  =  0.5,  entre  los  valores  de 
£2/£^  de  1 .25  y  2.0,  y  entre  los  valores  de  a 
de  2.0  y  4.0.  Se  observa  que  el  valor  obte¬ 
nido  de  amín  es  muy  pequeño  aun  en  esta 
columna  que  es  la  más  desfavorable  del 
ejemplo. 

La  distribución  de  los  momentos  longi¬ 
tudinales  a  lo  ancho  de  las  franjas  se  inició 
con  el  cálculo  del  parámetro,  /8t,  el  cual,  a 
su  vez,  requiere  conocer  el  valor  de  la  cons¬ 
tante  de  torsión  C.  Para  este  último  cálculo 
se  trazaron  los  croquis  de  las  vigas  de  borde 
que  se  definieron  en  el  cálculo  de  los  pará¬ 


metros  a  y  se  dividieron  en  rectángulos  com¬ 
ponentes  de  las  dos  formas  posibles  que  se 
muestran  en  el  ejemplo.  Para  cada  una  se 
calculó  el  valor  de  C  con  la  ecuación  19.1  3 
y  se  tomó  el  mayor  como  señala  el  Regla¬ 
mento. 

Ya  conocidos  los  valores  de  C,  se  calcu¬ 
la  /3f  con  la  ecuación  19.12,  eliminando  los 
módulos  de  elasticidad  de  la  viga  y  de  la 
losa  por  ser  iguales.  Para  el  cálculo  del  tér¬ 
mino  /j  en  las  franjas  de  borde,  se  usó  como 
ancho  de  losa  el  claro  centro  a  centro  de  los 
tableros  de  borde.  En  cambio,  para  las  fran¬ 
jas  de  ejes  interiores  se  usó  el  ancho  prome¬ 
dio  de  los  dos  tableros  adyacentes  al  eje,  lo 
que  equivale  a  usar  el  valor  promedio  de  ¡s 
en  los  dos  tableros. 

A  continuación  se  distribuyen  los  mo¬ 
mentos  longitudinales  entre  la  franja  de 
columnas  y  la  franja  central,  y  en  la  prime¬ 
ra,  entre  la  losa  de  esta  franja  y  la  viga.  Esta 
distribución  se  muestra  en  el  ejemplo  en 
forma  de  tablas,  una  para  cada  tipo  de  franja. 
Dentro  de  cada  tabla,  los  renglones  correspon¬ 
den  a  las  secciones  en  que  se  distribuyen 
los  momentos;  por  ejemplo,  la  sección 
Mi-2(-),  corresponde  al  apoyo  1  del  claro 
1  -2,  en  la  cual  hay  momento  negativo. 

La  columna  Mtotai  muestra  el  valor  del 
momento  en  toda  la  franja;  así,  el  valor  de  3.26 
del  primer  renglón  de  la  primera  tabla,  es  el 
momento  obtenido  en  esa  sección  al  distri¬ 
buir  el  momento  estático  total  en  momentos 
negativos  y  positivos.  Estos  valores  se  toma¬ 
ron  de  la  sección  de  "Momentos  longitudi¬ 
nales"  del  ejemplo. 

Los  valores  de  €2/^1  se  obtuvieron  di¬ 
vidiendo  los  claros  transversales  entre  los 
longitudinales.  En  las  franjas  A,  6,  C  y  D  son 
constantes  en  los  dos  claros,  mientras  que 
cambian  en  las  franjas  1,  2,  3,  4  y  5  al  ser  di¬ 
ferentes  los  claros  A-B  y  B-C. 

Los  valores  de  la  columna  ai€2/a2^i  se 
obtuvieron  multiplicando  los  de  la  columna 
anterior  por  los  valores  de  a  mostrados  en  el 
croquis  de  la  sección  "Revisión  de  las  limi- 
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taciones  (f)".Por  ejemplo,  el  valor  de  9.63 
de  la  primera  tabla,  es  el  resultado  de  multi¬ 
plicar  0.83  por  11.6,  valor  este  último  que 
corresponde  a  los  ejes  A  y  D  en  el  croquis 
mencionado. 

En  la  columna  Pt  se  anotan  los  valo¬ 
res  calculados  anteriormente.  Sólo  se  hace 
esto  para  el  primer  renglón  de  cada  ta¬ 
bla,  ya  que  este  parámetro  interviene  úni¬ 
camente  en  la  distribución  de  los  momentos 
negativos  exteriores,  o  sea,  en  las  secciones 
de  borde. 

La  siguiente  columna  muestra  los  por¬ 
centajes  del  momento  total  que  determinan 
los  momentos  en  las  franjas  de  columnas, 
mismos  que  están  tomados  de  la  tabla  19.2. 
Pata  obtener  las  cifras  mostradas  fue  necesario 
interpolar  entre  los  valores  de  la  tabla,  como 
se  ilustra  a  continuación  para  algunos  casos. 
El  valor  de  93.1  del  renglón  Mi_2(-)  de  las 
franjas  B  y  C  se  obtuvo  tomando,  en  la  pri¬ 
mera  columna  de  la  tabla  1 9.2,  la  sección  de 
"Momento  negativo  exterior";  dentro  de  esta 
sección  se  tomó  la  parte  que  corresponde  a 
(ai€2/€i  >  1.0),  ya  que  se  tiene  un  valor  de 
5.92.  Después  se  interpoló  entre  los  valo¬ 
res  de  €2/^1  que  corresponden  a  0.5  y  1 .0,  ya 
que  en  el  ejemplo  se  tiene  0.75.  Esta  inter¬ 
polación  se  hizo  para  los  dos  renglones  de 
valores  de  )3f,  pero  en  el  primero  se  conserva 
el  valor  100,  mientras  que  en  el  segundo 
se  obtiene  un  valor  de  (90  +  75)/2  =  82.5. 
Seguidamente  se  interpoló  entre  los  renglo¬ 
nes  de  jSt  =  0  y  /3f  3=  2.5,  para  un  valor  de  ¡St 
de  0.98.  La  interpolación  es  la  siguiente 


(100  -  82.5) 
2.5 


X  0.98  =  6.86 


100  -  6.86  =  93.14 

Siguiendo  los  mismos  pasos,  se  ilustra  a 
continuación  la  obtención  del  valor  de  88.1 
que  corresponde  al  renglón  Ma-bÍ~)  en  la 
franja  de  los  ejes  2,  3  y  4: 


Interpolación  en  las  columnas  de 
=  1.0  y  €2/^1  =  2.0  para  /3t  =  0.96: 

(para  €2/^1  =  1 .0) 


^^^2  5  X0.96  =  21.12;  100  -  21.12  =  78.88 

(para  €2/^1  =  2.0) 


Interpolación  entre  los  valores  de  90.4  y 
78.88  para  €2/€i  =  1.20: 


(90.4  -  78.88) 
(2.0  -  1.0) 


X  02  =  2.30;  90.4  -  2.30  =  88.1 


La  interpolación  resulta  más  sencilla  en 
momentos  positivos  y  momentos  negativos 
interiores,  ya  que  en  éstos  no  interviene  )Sf. 
Por  ejemplo,  el  momento  M2-3Í+)  en  las 
franjas  B  y  C  se  obtuvo  interpolando  en  el 
renglón  que  corresponde  a  ai€2/^i  ^  1-0 
entre  los  valores  de  €2/^1  de  0.5  y  1.0.  Se 
tiene  (90  +  75)/2  =  82.5. 

Ya  calculados  los  porcentajes  de  la  ta¬ 
bla  19.2  como  se  ha  indicado,  se  calculan 
los  momentos  en  las  franjas  de  columnas, 
multiplicando  los  momentos  totales  por  los 
porcentajes  correspondientes.  Por  ejemplo, 
en  el  primer  renglón  de  la  primera  tabla,  el 
momento  de  3.03  se  obtuvo  multiplicando 
el  momento  total  de  3.26  por  el  porcentaje 
de  92.9. 

En  las  dos  columnas  siguientes  se  mues¬ 
tra  la  distribución  del  momento  en  la  fran¬ 
ja  de  columnas  entre  la  viga  y  la  losa.  De 
acuerdo  con  lo  señalado  en  la  sección 
19.3.5c,  a  la  viga  corresponde  el  85  por 
ciento  del  momento  cuando  es  ma¬ 

yor  o  igual  a  1.0,  lo  cual  se  tiene  en  todos 
los  casos  de  este  ejemplo.  Entonces,  en  el 
primer  renglón  de  la  primera  tabla,  a  la  viga 
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se  le  asigna  el  85  por  ciento  del  momento  de 
3.03  ton-m,  que  resulta  de  2.58,  y  a  la  losa, 
la  diferencia  entre  3.03  y  2.58,  que  resulta 
de  0.45  ton-m. 

En  la  última  columna  de  las  tablas  se 
presenta  el  momento  en  la  franja  central, 
que  se  obtuvo  por  diferencia  entre  el  mo¬ 
mento  total  y  el  momento  en  la  franja  de 
columnas.  Por  ejemplo,  en  el  primer  ren¬ 
glón  de  la  primera  tabla,  la  diferencia  entre 
3.26  y  3.03  proporciona  el  momento  de 
0.23  ton-m  en  la  franja  central. 

Continúa  el  ejemplo  con  el  cálculo  de 
las  áreas  de  acero  que  se  requieren  por  fle¬ 
xión.  Sólo  se  ilustra  este  cálculo  en  la  franja 
del  eje  B,  pero  debe  hacerse  de  la  misma 
manera  en  todos  los  ejes  y  en  ambas  direc¬ 
ciones.  El  cálculo  se  hace  en  forma  de  tabla, 
siguiendo  el  procedimiento  usual  ya  presen¬ 
tado  en  varios  ejemplos  anteriores,  con  la 
ayuda  de  la  gráfica  del  Apéndice  A  o  de  las 
tablas  del  Apéndice  B.  Se  revisó  que  la  re¬ 
lación  p  estuviera  comprendida  entre  p^ín, 
que  es  la  que  corresponde  al  acero  por 
contracción  y  temperatura  (sección  19.3.11), 
y  el  75  por  ciento  de  la  relación  balancea¬ 
da,  pb-  Cuando  no  se  cumplió  la  primera 
condición,  se  usó  el  área  mínima  de  refuer¬ 
zo  y  la  separación  máxima  entre  barras.  La 
segunda  condición  siempre  se  cumplió,  como 
generalmente  sucede  en  losas. 

El  cálculo  de  áreas  de  acero  se  efectuó 
para  la  losa  que  queda  comprendida  en  la 
franja  de  columnas,  para  la  losa  de  la  franja 
central  y  para  la  viga.  En  el  caso  de  las  losas, 
las  áreas  de  acero  son  áreas  para  todo  el 
ancho  de  las  franjas  correspondientes.  Por 
ejemplo,  el  área  de  7.50  cm^  en  el  renglón 
A42-i(-),  de  la  tabla  del  inciso  a,  indica  la 
totalidad  de  acero  que  debe  colocarse  en 
la  losa  de  la  franja  de  columnas,  que  tie¬ 
ne  un  ancho  de  2.25  m.  Para  obtener  la 
separación  de  la  barras  a  partir  de  esta 
área,  se  usó  la  ecuación  s  =  b  AyAs,  don¬ 
de  b  es  el  ancho  de  la  franja,  Ab  es  el 
área  de  cada  barra  y  Aj  es  el  área  total.  En 


el  ejemplo  mencionado,  la  separación  sería 
5  =  225  X  0.7117.50  =  21  cm,  ya  que  se  usa¬ 
ron  barras  del  No.  3  que  tienen  un  área  de  0.71 
cm^.  La  ecuación  mencionada  se  usa  en  vez  de 
la  ecuación  usual  s  =  100  Ab/A¡,  que  es  válida 
para  franjas  de  losa  de  1 00  cm  de  ancho. 

Después  se  revisaron  por  cortante  tanto 
la  losa  como  la  viga.  Para  la  primera,  se 
tomó  el  caso  más  desfavorable,  que  es  el 
que  se  presenta  en  el  tablero  I.  En  la  direc¬ 
ción  del  claro  corto  de  este  tablero  se  tie¬ 
ne  una  fuerza  cortante  de  que  se 

incrementó  en  15  por  ciento  para  tomar  en 
cuenta  que  es  un  claro  extremo  (ver  tabla 
1 4.1 ).  La  fuerza  cortante  que  resiste  el  concreto, 
V^c,  resultó  mayor  que  la  fuerza  cortante  V 
por  lo  que  la  losa  pasa  satisfactoriamente  la 
revisión  por  cortante. 

Ya  que  en  las  vigas  se  tienen  valores  de 
a  mayores  que  1 .0,  la  fuerza  cortante  en  ellas 
se  obtiene  por  el  procedimiento  de  áreas  tri¬ 
butarias  (sección  19.3.6).  Fue  necesario  dise¬ 
ñar  refuerzo  por  cortante  porque  la  resistencia 
del  concreto  Ye  resultó  menor  que  V 

Finalmente  se  muestran  los  croquis  de 
armado  de  la  losa  y  de  la  viga  del  eje  B,  que 
se  hicieron  de  acuerdo  con  las  recomenda¬ 
ciones  de  la  figura  16.4.  Se  recuerda  que 
en  la  forma  ilustrada,  deben  diseñarse  las 
losas  y  las  vigas  de  los  otros  ejes,  en  la  di¬ 
rección  perpendicular  a  la  considerada  en  el 
ejemplo. 

19.5  Método  de  la  estructura 
equivalente 

Se  mencionó  que  el  Reglamento  AGI  31 8-02 
incluye  dos  métodos  para  el  diseño  de  sis¬ 
temas  de  piso:  el  método  directo,  estudiado 
en  la  sección  anterior,  y  el  método  de  la  es¬ 
tructura  equivalente,  que  se  presenta  en  esta 
sección.  Este  método  es  similar  al  estudiado 
en  el  capítulo  18  para  el  diseño  de  losas 
planas  con  las  NTC-04  de  Reglamento  del 
Distrito  Federal,  pero  se  aplica  tanto  a  losas 
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planas  como  a  las  losas  con  vigas  e  incluye 
un  número  mayor  de  variables.  El  método  de 
la  estructura  equivalente  es  más  laborioso 
que  el  método  directo,  pero  no  tiene  las 
restricciones  de  este  último. 

Consiste  el  método  en  los  pasos  que  se 
mencionan  a  continuación  en  forma  resumida 
y  que  se  describen  con  detalle  más  adelante. 

a)  Idealización  de  la  estructura  tridimen¬ 
sional  en  marcos  bidimensionales  cons¬ 
tituidos  por  columnas  y  vigas. 

b)  Determinación  de  las  rigideces  de  los 
elementos  que  forman  los  marcos. 


c)  Análisis  estructural  de  los  marcos. 

d)  Distribución  de  los  momentos  flexio- 
nantes  y  fuerzas  cortantes  obtenidos 
en  el  análisis,  entre  los  elemen¬ 
tos  que  forman  la  estructura  tridimen¬ 
sional. 

e)  Dimensionamiento  de  los  elementos 
de  la  estructura. 

19.5.1.  Idealización  de  ia  estructura 

En  el  método  de  la  estructura  equivalente,  se 
hace  una  simplificación  que  consiste  en  idea¬ 
lizar  la  estructura  por  una  serie  de  marcos  en 


Figura  19.1 6  Idealización  de  la  estructura. 
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dos  direcciones,  como  los  que  se  muestran 
en  las  áreas  rayadas  de  la  figura  19.1  6. 

Las  columnas  de  los  marcos  equivalen¬ 
tes  son  iguales  a  las  columnas  de  la  estructu¬ 
ra,  modificadas  de  tal  manera  que,  además 
de  la  columna  propiamente  dicha,  incluyen 
la  viga  perpendicular  a  la  dirección  del  mar¬ 
co  equivalente,  como  se  muestra  en  la  figura 
19.1  7.  Esta  modificación  se  hace  para  tomar 
en  cuenta  el  efecto  de  restricción  por  tor¬ 
sión  que  ejercen  las  vigas  sobre  la  losa  (sec¬ 
ción  19.2.3).  En  sistemas  de  piso  sin  vigas  se 
supone  que  existe  una  viga  cuyo  peralte  es 
igual  al  de  la  losa  y  cuyo  ancho  es  igual  al  de 
lacolumnao  capitel  en  ladirección  del  mar¬ 
co  equivalente.  En  sistemas  de  piso  con  vigas 
se  supone  que  las  vigas  transversales  son 
vigas  T  o  cuyo  ancho  de  patín  es  igual  a 
la  proyección  de  la  viga  encima  o  debajo 
de  la  losa,  rigiendo  la  mayor,  pero  sin  exce¬ 
der  cuatro  veces  el  espesor  de  la  losa.  En  la 
figura  19.18  se  ilustra  la  aplicación  de  estas 

Cl 
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a)  Sección  transversal  del  sistema  de  piso 
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Figura  19.19  Cálculo  de  rigideces  de  vigas  equivalentes  en  sistemas  de  piso  sin  vigas. 


reglas  para  distintos  casos,  que,  como  se  ve, 
son  iguales  a  las  del  método  directo. 

En  losas  apoyadas  sobre  vigas,  las  vigas 
de  los  marcos  equivalentes  están  formadas  por 
las  vigas  de  la  estructura  y  los  tramos  de  losa 
comprendidos  entre  los  ejes  centrales  de  los 
tableros.  Las  vigas  y  la  losa  en  conjunto  cons¬ 
tituyen  una  viga  equivalente  cuyas  caracte¬ 
rísticas  se  definen  como  se  indica  en  la  sección 
19.5.2.  En  losas  apoyadas  sobre  columnas, 
las  vigas  de  los  marcos  están  formadas  por  los 
tramos  de  losa  comprendidos  entre  los  ejes 
centrales  de  los  tableros.  La  manera  de  trans¬ 
formar  los  tramos  de  losa  en  vigas  equivalen¬ 
tes  se  indica  también  en  la  sección  19.5.2. 


19.5.2  Determinación  de  las  rigideces  de 
los  elementos 

Para  calcular  las  rigideces  se  consideran 
únicamente  secciones  gruesas  de  concreto 
sin  agrietar  y  sin  tomar  en  cuenta  el  acero  de 
refuerzo.  A  continuación  se  presentan  por 
separado  los  métodos  de  cálculo  de  rigide¬ 
ces  de  vigas  y  columnas,  en  sistemas  de  piso 
sin  vigas  y  con  vigas.  Se  presenta  única¬ 
mente  la  forma  de  calcular  los  valores  de 
MEI,  ya  que  a  partir  de  estos  valores  pueden 
calcularse  las  rigideces  tomando  en  cuenta 
las  longitudes  de  los  claros  y  las  condiciones 
de  restricción  en  los  extremos  de  columnas  y 
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Figura  19.20  Cálculo  de  la  rigidez  de  la  viga  equivalente  en  sistemas  de  piso  con  vigas. 


vigas.  En  todos  los  casos,  el  valor  de  E  es  el 
del  módulo  de  elasticidad  del  concreto,  fe- 

a)  Vigas  del  marco  equivalente  en  siste¬ 
mas  de  piso  sin  vigas.  El  caso  más  general  de 
estos  sistemas  se  muestra  en  la  figura  1 9.1  9a, 
la  cual  representa  un  sistema  que  incluye  lo¬ 
sas,  ábaco  y  capitel. 

El  momento  de  inercia  de  la  sección  A-A  es 
el  de  una  sección  rectangular  (figura  1 9.1  96). 

El  de  la  sección  B-B,  que  corresponde  al 
ábaco,  se  calcula  como  el  de  la  sección  T 
mostrada  en  la  figura  19.1  9c. 

La  sección  C-C  mostrada  en  la  figura 
19.1  9d  es  de  peralte  variable;  sin  embargo. 


por  simplicidad  se  supone  que  el  momento 
de  inercia,  del  eje  de  la  columna  al  extre¬ 
mo  del  capitel,  o  a  la  cara  de  la  columna 
si  no  hay  capitel,  es  constante  e  igual  al  mo¬ 
mento  de  inercia  en  la  sección  del  ábaco, 
dividido  entre  el  factor  (1  -  02/^2)^,  donde 
C2  y  €2  son  las  dimensiones  del  capitel  o 
de  la  columna  y  del  claro,  respectivamente, 
en  dirección  transversal  a  la  del  marco  equi¬ 
valente  considerado.  El  factor  de  reducción 
es  el  mismo  para  capiteles  redondos  o  cua¬ 
drados.  La  distribución  de  valores  1/£/  a  lo 
largo  del  claro  se  muestra  en  la  figura  19.1  9e. 
En  el  apéndice  D  se  presentan  factores 
para  calcular  la  rigidez  y  los  factores  de 
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Figura  19.21  Cálculo  de  la  rigidez  a  flexión  de  las  columnas  equivalentes  en  sistemas  sin  vigas. 


transporte  con  los  criterios  anteriores  para 
varios  casos. 

b)  Vigas  del  marco  equivalente  en  siste¬ 
mas  de  piso  con  vigas.  En  la  figura  19.20  se 
ilustra  la  forma  de  calcular  el  valor  de  /  en 
distintas  secciones.  En  la  zona  interior  del 
claro,  sección  A-A,  el  momento  de  inercia 
es  el  de  una  sección  T  con  ancho  de  patín 
igual  al  claro  transversal,  €2.  Entre  los  ejes 
de  columnas  y  los  paños  de  columnas  o 
capiteles,  sección  B-B,  se  usa  el  valor  del 
momento  de  inercia  en  la  sección  A-A,  divi¬ 
dido  entre  el  factor  (1  -  C2l^ií^.  Las  seccio¬ 
nes  C-C  y  D-D  de  la  figura  19.20,  ilustran  la 
manera  de  tratar  el  caso  en  que  la  viga  trans¬ 
versal  es  más  ancha  que  la  columna. 

c)  Columnas  de  marco  equivalente.  Se 
mencionó  antes  que  la  columna  equivalen¬ 
te  está  formada  por  la  columna  y  una  viga 
que  trabaja  a  torsión,  restringiendo  a  la  losa, 
figura  19.1  7.  Para  calcular  la  rigidez  de  este 
elemento  compuesto,  se  parte  de  la  hipóte¬ 


sis  de  que  su  flexibilidad,  o  sea,  el  recíproco 
de  su  rigidez,  es  igual  a  la  suma  de  las  flexi¬ 
bilidades  a  flexión  de  los  tramos  de  columna 
encima  y  debajo  del  nivel  de  piso  y  de  la  fle¬ 
xibilidad  a  torsión  de  la  viga.  Esta  considera¬ 
ción,  basada  en  los  ensayes  mencionados 
anteriormente,  puede  expresarse  mediante  la 
siguiente  ecuación 


donde: 

Kqc  =  rigidez  de  la  columna  equiva¬ 
lente  en  momento  por  unidad 
de  rotación 

X/(c  =  suma  de  las  rigideces  a  flexión 
de  los  tramos  de  columna,  com¬ 
prendidos  entre  el  nivel  de  piso 
considerado  y  los  niveles  supe¬ 
rior  e  inferior 

/Cf  =  rigidez  a  torsión  de  la  viga 
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Para  calcular  la  rigidez  de  cada  co¬ 
lumna,  en  sistemas  sin  vigas,  se  supone  que 
el  valor  de  /  es  constante  e  igual  al  de  la  sec¬ 
ción  gruesa  de  cada  columna  entre  la  cara 
superior  de  la  losa  y  la  base  del  capitel  del 
nivel  superior,  que  /  es  infinito  en  el  espe¬ 
sor  de  la  losa,  y  que  varía  linealmente  entre 
los  dos  valores  anteriores  en  el  peralte  del 
capitel.  En  la  figua  19.21  se  presenta  la  va¬ 
riación  en  los  valores  de  1/£/  de  una  columna, 
de  acuerdo  con  los  criterios  anteriores.  En 
sistemas  con  vigas,  el  tramo  de  rigidez  infi¬ 
nita  se  toma  como  el  comprendido  entre  el 
lecho  superior  de  la  losa  y  el  lecho  inferior 
de  la  viga  de  mayor  peralte  (figura  19.22). 
Para  calcular  las  rigideces  se  considera  que 
la  altura  de  las  columnas  se  mide  centro  a 
centro  de  las  losas,  como  se  muestra  en  las 
figuras  19.21  y  19.22. 

La  rigidez  torsionante,  de  la  trabe  uni¬ 
da  a  la  columna  (figura  19.1  7),  puede  calcu¬ 
larse  con  la  siguiente  ecuación  [19.9] 

K^  =  — (19.20) 


donde: 

=  módulo  de  elasticidad  del  concreto 
de  la  losa 

C  =  S  -  0.63  y  (19.21) 

X  =  dimensión  total  menor  de  una  sección 
transversal  rectangular 
y  =  dimensión  total  mayor  de  una  sección 
transversal  rectangular. 

La  suma  que  aparece  en  la  ecuación 
19.21  se  refiere  a  los  rectángulos  en  que 
puede  descomponerse  la  sección  £  o  L  de  la 
viga  de  la  figura  19.1  7.  La  manera  de  hacer 
esta  descomposición  en  rectángulos  se  mues¬ 
tra  en  la  figura  19.23;  debe  usarse  el  mayor 
valor  de  C  que  se  pueda  obtener.  A  partir  de 


Figura  19.22  Cálculo  de  la  rigidez  a  flexión  de 
las  columnas  equivalentes  en  sistemas  con  vigas. 

los  valores  de  Kc  y  se  calcula  la  rigidez 
de  la  columna  equivalente,  K^a  con  la  ecua¬ 
ción  19.19. 

El  cálculo  de  Kt  con  la  ecuación  19.20 
se  basa  en  suponer  una  distribución  trian¬ 
gular  de  momentos  torsionantes  en  la  viga 
perpendicular  al  marco  que  se  considera. 
Cuando  el  tablero  tiene  una  viga  paralela  a 
la  dirección  en  que  actúa  el  momento  fle- 
xionante,  la  hipótesis  ya  no  es  válida.  Se 
recomienda  en  este  caso  [19.9]  multiplicar 
el  valor  de  /Cf,  calculado  con  la  ecuación 
19.20,  por  el  factor  /V/j,  donde  £  es  el  mo¬ 
mento  de  inercia  de  un  ancho  de  losa  igual 
al  ancho  del  tablero,  £2/  excluyendo  la  par¬ 
te  del  alma  de  la  viga  que  se  proyecta  arriba 
y  debajo  de  la  losa,  e  es  el  momento  de 
inercia  de  la  misma  losa,  incluyendo  la  par¬ 
te  de  la  viga  que  se  proyecta  arriba  y  abajo 
de  la  losa.  Por  lo  tanto,  ¡s  es  el  momento  de 
inercia  de  un  rectángulo  con  base  £2  Y  altura 
igual  al  espesor  de  la  losa,  e  /a  es  el  momen¬ 
to  de  inercia  de  una  sección  7,  o  L  si  es  tablero 
de  borde.  La  rigidez  torsionante  modificada 
por  la  presencia  de  la  viga  paralela  es 

Kta  =  Kt-^ 


(19.22) 
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Úsese  el  valor  mayor  de  C  obtenido  de  las  configuraciones  1  o  2 


Figura  19.23  Secciones  transversales  para  determinar  el  parámetro  C  de  la  viga  sujeta  a  torsión. 


19.5.3  Análisis  estructural  de  los  marcos 

Una  vez  calculadas  las  rigideces  de  las  vigas  y 
columnas  de  la  estructura  equivalente,  se  efec¬ 
túa  el  análisis  estructural  por  los  procedimien¬ 
tos  usuales  para  marcos  bidimensionales.  El 
análisis  por  carga  vertical  puede  llevarse  a  cabo 
aislando  cada  uno  de  los  pisos  y  suponiendo 
que  las  columnas  superior  e  inferior  están  em¬ 
potradas  en  sus  extremos  opuestos.  En  el  análi¬ 
sis  por  carga  horizontal  (viento  o  sismo)  deben 
analizarse  los  marcos  completos. 

Cuando  se  conoce  la  distribución  de  la 
carga  viva,  el  análisis  se  hace  para  tal  distribu¬ 
ción.  Si  no  se  conoce  la  distribución  y  la  car¬ 
ga  viva  no  excede  de  las  tres  cuartas  partes  de 
la  carga  muerta,  o  no  hay  posibilidad  de  que 


la  carga  viva  varíe  significativamente  de  uno  a 
otro  tablero,  el  análisis  estructural  se  efectúa 
suponiendo  que  todos  los  claros  del  marco 
están  cargados.  Cuando  no  se  cumplen  estas 
condiciones,  el  momento  positivo  máximo 
en  un  claro  dado  se  calcula  suponiendo  que 
el  claro  está  cargado  con  las  tres  cuartas  par¬ 
tes  de  la  carga  viva  y  con  la  carga  muerta  total, 
y  que  los  claros  adyacentes  están  cargados 
únicamente  con  la  carga  muerta.  El  momento 
negativo  máximo  en  un  nudo  dado,  se  calcu¬ 
la  suponiendo  que  los  dos  claros  adyacentes 
al  nudo  están  cargados  con  las  tres  cuartas 
partes  de  la  carga  viva  total,  y  los  claros  si¬ 
guientes  están  descargados.  En  la  figura  19.24 
se  ilustran  las  condiciones  desfavorables  de 
carga  descritas  anteriormente  y  la  simplifica- 
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a)  Condición  de  carga  desfavorable  para  momento  positivo 


b)  Condición  de  carga  desfavorable  para  momento  negativo 
Figura  19.24  Condiciones  desfavorables  de  carga. 


ción  de  la  estructura  que  puede  hacerse  para 
efectos  de  cálculo  por  carga  vertical.  En 
ningún  caso  debe  diseñarse  para  momentos 
flexionantes  menores  que  los  obtenidos  con 
carga  viva  total  en  todos  los  claros. 

En  nudos  interiores,  la  sección  crítica 
por  momento  negativo  está  localizada  en  las 
caras  de  las  columnas,  pero  a  una  distancia 
no  mayor  de  0.1  75  €i  del  centro  de  la  co¬ 
lumna.  En  apoyos  exteriores  con  capiteles,  la 
sección  crítica  por  momento  negativo  está  lo¬ 
calizada  a  la  mitad  de  la  distancia  entre  la  cara 
de  la  columna  y  el  extremo  del  capitel. 

19.5.4  Distribución  de  momentos 

flexionantes  y  fuerzas  cortantes 

Los  momentos  flexionantes  y  fuerzas  cortantes 
obtenidos  mediante  el  análisis  descrito  en  la 
sección  anterior,  corresponden  a  las  vigas  y 
columnas  del  marco  equivalente.  Es  necesario 
distribuir  estos  momentos  y  fuerzas  cortantes 
entre  los  elementos  del  sistema  de  piso. 

Puesto  que  las  trabes  del  marco  equiva¬ 
lente  representan  a  las  franjas  del  sistema  de 


piso  mostradas  en  la  figura  19.16,  los  mo¬ 
mentos  y  fuerzas  cortantes  deben  distribuir¬ 
se  entre  los  elementos  comprendidos  en 
dichas  franjas.  Para  hacer  esta  distribución, 
la  franja  de  piso  se  divide  en  una  franja  de 
columna  y  una  o  dos  medias  franjas  centra¬ 
les,  al  igual  que  en  el  método  directo  (figura 
19.9).  la  franja  de  columnas  incluye  las  vi¬ 
gas,  en  caso  de  que  existan. 

Una  vez  hecha  la  división  en  franjas 
señalada  anteriormente,  se  distribuyen  los 
momentos  entre  la  franja  central,  la  franja  de 
columnas  y  las  vigas,  de  la  misma  manera 
que  en. el  método  directo  (sección  19.3.5), 
siempre  que  se  satisfaga  la  condición  de  la 
sección  19.3.1  f,  o  sea,  siempre  que  el  valor 
de  a\í\la2Í\  esté  comprendido  entre  0.2  y 
5.0.  El  Reglamento  AGI  318-02  no  contiene 
ninguna  disposición  para  distribuir  los  mo¬ 
mentos  flexionantes  cuando  no  se  cumple 
esta  condición. 

El  diseño  de  los  elementos  por  flexión, 
la  revisión  por  fuerza  cortante  de  la  losa  y 
de  las  vigas,  así  como  las  disposiciones  so¬ 
bre  peralte  mínimo  de  la  losa  y  detalles  del 
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refuerzo,  son  iguales  a  los  vistos  anterior¬ 
mente  para  el  método  directo.  También  debe 
cuidarse  el  detalle  de  transferencia  de  mo¬ 
mento  de  la  losa  a  la  columna,  al  que  se 
hizo  referencia  al  final  de  la  sección  19.3.4. 

1 9.6  Ejemplo  de  diseño  con  el 
método  de  la  estructura 
equivalente 

En  el  ejemplo  19.2  se  ilustra  la  aplicación 
del  método  de  la  estructura  equivalente  a  una 
estructura  con  vigas  cuyas  características  se 
indican  en  los  datos  del  ejemplo.  Se  trata 


de  una  estructura  de  tres  niveles,  sometida  a 
la  acción  de  carga  vertical  únicamente.  En  el 
ejemplo  sólo  se  analiza  el  marco  correspon¬ 
diente  al  eje  2  en  el  primer  nivel.  Para  resol¬ 
ver  la  estructura  completa  debe  repetirse  el 
procedimiento  indicado  en  todos  los  ejes  y 
en  ambas  direcciones. 

La  relación  de  carga  viva  a  carga  muerta, 
a  nivel  de  servicio,  es  menor  que  0.75.  Esto 
permite  analizar  la  estructura  únicamente  con 
carga  uniforme  en  todos  los  claros,  sin  necesi¬ 
dad  de  revisar  los  efectos  desfavorables  de  la 
variación  de  cargas  vivas  mostrados  en  la  figu¬ 
ra  1 9.24.  Para  obtener  la  carga  de  diseño  o  car¬ 
ga  última,  se  usó  un  factor  de  carga  de  1 .2  para 
la  carga  muerta  y  de  1 .6  para  la  carga  viva. 


DATOS 


A  centro  dé 
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EMPLO  19.2  {continuación 


imc'nsionos 


Vigíis  interiores:  30  X  30  cm 
\  I'.',,!',  c'lfi  ifire'.  3")  •  ■>()  I  rn 
Clolumnas: 

tramo  afc;  35  X  35  cm 
tramo  be:  30  X  30  rm 


\  ni\fl  (le  M-t\ ii  II) 


l  .11  \,i\.i  iVi-  =  250  kg/m- 

C'arga  muerta:  vv„,  =  .500  kg,'m 
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EJEMPLO  19.2  (confi 


(  i.’h.ioo 


IgilÜll 
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La  determinación  de  rigideces,  factores 
de  transporte  y  momentos  de  empotramien¬ 
to,  se  hizo  de  acuerdo  con  los  criterios  ex¬ 
puestos  en  la  sección  19.5.2,  según  los 
cuales,  los  momentos  de  inercia  de  las  vigas 
de  los  marcos  equivalentes  se  calculan  a 
partir  de  las  secciones  transversales  mostra¬ 
das  en  los  cortes  A-A  y  B-B  de  la  figura 
19.20.  El  momento  de  inercia  de  las  seccio¬ 
nes  T  se  obtuvo  con  la  ayuda  de  la  gráfica 
del  Apéndice  D.4.  Una  vez  determinada  la 
variación  de  1/f/  a  lo  largo  de  las  vigas,  se 
calcularon  las  rigideces,  factores  de  trans¬ 
porte  y  momentos  de  empotramiento  con 
ayuda  de  las  ecuaciones  presentadas  en  el 
Apéndice  D  para  el  caso  de  miembros  con 


momentos  de  inercia  diferentes  en  el  tramo 
central  y  en  los  claros  extremos.  Estas  ecua¬ 
ciones  se  pueden  obtener  a  partir  de  los 
principios  de  Mecánica  de  Materiales.  En 
las  vigas  del  ejemplo,  los  valores  determina¬ 
dos  son  parecidos  a  los  correspondientes  a 
miembros  con  valores  constantes  de  El,  debi¬ 
do  a  que  los  claros  extremos  con  valores  ma¬ 
yores  de  El  son  muy  cortos  en  relación  con 
los  claros  totales.  La  carga  utilizada  para 
obtener  los  rnomentos  de  empotramiento  fue 
6  ton/m,  que  es  la  que  corresponde  al  ancho 
de  6  m  del  marco  equivalente  y  a  la  carga  úl¬ 
tima  de  1  ton/m^. 

Para  las  columnas  equivalentes  se  de¬ 
terminaron  únicamente  las  rigideces,  ya  que 
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los  factores  de  transporte  no  intervienen  en  los 
cálculos,  por  suponerse  empotrados  los  extre¬ 
mos  opuestos  de  las  columnas  (figura  1 9.24), 
y  ya  que  los  momentos  de  empotramiento  son 
nulos  debido  a  que  las  columnas  no  tienen  car¬ 
gas  aplicadas  directamente.  De  acuerdo  con  lo 
expuesto  en  la  sección  19.5.2c  se  calcularon 
por  separado  las  rigideces  de  las  columnas  Kc 
y  las  rigideces  a  torsión  de  las  vigas  perpen¬ 
diculares  al  marco  considerado 

Para  el  cálculo  de  las  rigideces  Kc  se 
determinó  la  variación  de  1/f/  indicada  en  la 
figura  19.22,  o  sea,  se  calculó  el  valor  de  / 
de  la  sección  gruesa  de  la  columna  y  se  su¬ 
puso  un  momento  de  inercia  infinito  desde 
el  lecho  inferior  de  las  vigas  hasta  el  lecho 
superior  de  la  losa.  La  longitud  de  las  colum¬ 
nas  se  consideró  como  la  distancia  centro  a 
centro  de  losas  [1 9.1  0].  Esta  hipótesis  permi¬ 
te  considerar  columnas  de  igual  altura  en  toda 
la  estructura,  aun  en  el  caso  de  vigas  de  di¬ 
ferente  peralte.  Para  determinar  las  rigideces 
de  miembros  con  la  variación  de  1/f/  indi¬ 
cada  en  los  esquemas  de  las  columnas,  se 
utilizó  la  gráfica  D.l  del  Apéndice  D.  Esta 
gráfica  no  es  aplicable  en  forma  rigurosa,  ya 
que  se  obtuvo  para  miembros  con  momento 
de  inercia  infinito  en  un  solo  extremo,  mien¬ 
tras  que  las  columnas  tienen  momentos  de 
inercia  infinitos  en  ambos  extremos.  Sin  em¬ 
bargo,  como  el  extremo  inferior  tiene  una 
longitud  muy  corta,  igual  a  la  mitad  del  pe¬ 
ralte  de  la  losa,  el  error  que  se  comete  en 
este  caso  es  pequeño.  Obsérvese  que  para 
la  columna  superior  debe  usarse  la  rigidez 
del  extremo  de  momento  de  inercia  finito  al 
extremo  de  momento  de  inercia  infinito, 
mientras  que  para  la  columna  inferior  debe 
emplearse  la  rigidez  del  extremo  de  momen¬ 
to  de  inercia  infinito  al  extremo  de  momento 
de  inercia  finito. 

Para  calcular  las  rigideces  a  torsión  de 
las  vigas  perpendiculares  al  marco,  se  deter¬ 
minó  primero  el  valor  del  parámetro  C  con 
la  ecuación  19.21.  En  las  columnas  A-2  y 
D-2,  las  vigas  perpendiculares  son  de  sec¬ 


ción  L  invertida  por  tratarse  de  vigas  de 
borde.  Se  determinó  el  valor  de  C  para  los 
dos  casos  mostrados  en  la  figura  19.23  para 
vigas  L.  El  ancho  del  patín  se  tomó  igual  a 
la  proyección  de  la  viga  debajo  de  la  losa 
(38  cm),  que  en  este  caso  resultó  menor  que 
cuatro  veces  el  espesor  de  la  losa  (48  cm).  En 
las  columnas  B-2  y  C-2,  las  vigas  perpen¬ 
diculares  son  de  sección  T  y  el  ancho  del 
patín,  a  cada  lado  del  alma,  es  igual  a  la  pro¬ 
yección  de  la  viga  debajo  de  la  losa.  A  partir 
de  los  valores  de  C,  se  calcularon  los  va¬ 
lores  Kt,  usando  la  ecuación  19.20.  El  valor 
de  €2  es  el  ancho  del  marco  equivalente,  o 
sea,  6  m  en  este  ejemplo.  En  marcos  de 
borde,  como  los  marcos  1  y  4,  el  ancho  €2 
es  la  distancia  del  borde  de  la  estructura  al 
eje  central  del  tablero. 

Debido  a  que  el  marco  equivalente  tie¬ 
ne  vigas  en  dirección  paralela,  o  sea,  a  lo 
largo  del  eje  de  columnas,  se  obtuvo  el  valor 
modificado  de  la  rigidez  a  torsión,  K^^,  mul¬ 
tiplicando  el  valor  de  /C^  por  la  relación  1^/1$ 
(sección  19.5.2c).  Obsérvese  que  los  valores 
de  /Cfa  resultan  mucho  mayores  que  los  de  Kt, 
en  este  ejemplo. 

Una  vez  calculados  los  valores  de  Kc  y 
/C(a  se  obtuvo  la  rigidez  de  las  columnas  equi¬ 
valentes  por  medio  de  la  ecuación  19.1  9, 
en  la  cual  se  sustituyó  /C(a  por  Kf.  Debido  a 
que  la  flexibilidad  a  torsión  de  la  viga  per¬ 
pendicular,  1//C(a,  es  mucho  menor  que  la 
flexibilidad  de  las  columnas,  )/Kc,  las  rigide¬ 
ces  de  las  columnas  equivalentes,  K^c,  son 
en  este  ejemplo  muy  similares  a  las  rigideces 
de  las  columnas  solas;  o  sea  que  la  influen¬ 
cia  de  las  vigas  perpendiculares  al  marco 
resultó  muy  pequeña. 

A  continuación  se  obtuvieron  los  fac¬ 
tores  de  distribución  y  se  realizó  el  análi¬ 
sis  del  marco  por  medio  del  método  de 
Cross.  Las  columnas  se  supusieron  perfec¬ 
tamente  empotradas  en  los  pisos  superior  e 
inferior  al  considerado.  A  partir  de  los  mo¬ 
mentos  negativos  calculados  en  los  nudos  de 
la  estructura  se  determinaron  los  momentos 
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positivos  máximos,  localizando  las  seccio¬ 
nes  de  fuerza  cortante  nula  situadas  a  una 
distancia  x  de  los  apoyos.  (Estos  cálculos 
no  se  muestran  en  el  ejemplo.)  También  se 
obtuvieron  los  momentos  negativos  de  di¬ 
seño,  que  son  los  valores  en  los  paños  de 
las  columnas  (sección  19.5.3).  En  el  ejem¬ 
plo,  la  distancia  del  eje  al  paño  de  columnas 
no  excede  de  0.1  75  €i.  Desde  luego  que 
también  puede  usarse  algún  método  de 
análisis  matricial  de  estructuras.  Los  valores 
de  las  rigideces  y  factores  de  transporte,  ob¬ 
tenidos  como  ya  se  explicó,  servirían  para 
determinar  los  elementos  de  la  matriz  de  ri¬ 
gideces. 

Los  momentos  calculados  hasta  aquí 
son  momentos  en  todo  el  ancho  del  marco 
equivalente.  A  continuación  se  distribuye¬ 
ron  estos  momentos  totales  entre  las  franjas 
de  columnas  y  las  franjas  centrales,  usando 
los  coeficientes  de  la  tabla  19.2.  Estos  coe¬ 
ficientes  están  en  función  de  los  parámetros 
a-[  y  Pt  que  se  definen  en  las  secciones 
19.3.1  y  19.3.9.  Se  revisó  que  se  cumplie¬ 
se  el  requisito  establecido  en  la  sección 
19.5.4  referente  a  la  relación  de  rigideces 
en  las  dos  direcciones  de  cada  tablero 
[0.2  <  (Q!i€2/a2^|)  <  5.01  pero  se  aprove¬ 
chó  la  circunstancia  de  que  si  se  cumple  en 
una  dirección,  también  se  cumple  en  la 
otra.  Los  momentos  de  las  franjas  de  colum¬ 
nas  se  distribuyeron  después  entre  la  viga  y 
la  losa,  asignándole  a  la  primera  el  85  por 
ciento.  De  esta  manera  se  obtuvieron  los 
momentos  de  diseño  de  las  distintas  sec¬ 
ciones  del  eje  2  de  la  estructura  únicamente. 
El  procedimiento  es  el  mismo  descrito  para 
el  método  directo.  Por  ejemplo,  con  referen¬ 
cia  al  tablero  interior,  deben  usarse  los  si¬ 
guientes  momentos  de  diseño: 

Para  la  viga,  un  momento  positivo  de 
6.37  ton-m  y  uno  negativo  de  8.86  ton-m. 

Para  las  franjas  de  losa  adyacentes  a 
cada  lado  de  la  viga,  un  momento  positivo 
de  1 .1  3  ton-m  y  uno  negativo  de  1 .57  ton-m; 
el  ancho  de  esta  franja  es  igual  al  ancho  de 


la  franja  de  columnas,  3  m,  menos  el  ancho 
de  la  viga,  30  cm. 

Para  las  franjas  centrales  de  losa,  un 
momento  positivo  de  2.50  ton-m  y  uno  ne¬ 
gativo  de  3.47  ton-m;  el  ancho  de  estas 
franjas  es  de  3  m  distribuidos  en  1.50  m  a 
cada  lado  de  la  franja  central. 

Con  estos  momentos  se  puede  proceder 
al  dimensionamiento  de  vigas  y  losas,  como 
se  ilustró  en  el  ejemplo  del  método  directo. 
Obsérvese  en  el  tablero  de  borde,  que  en  el 
paño  de  columna  resultó  un  momento  prác¬ 
ticamente  nulo.  En  estas  zonas  debe  colocar¬ 
se  el  refuerzo  mínimo. 

1 9.7  Comentarios  sobre  el  método 
de  la  estructura  equivalente 

Se  comentan  en  esta  sección  algunas  hipó¬ 
tesis  y  procedimientos  del  método  de  la  es¬ 
tructura  equivalente,  que  en  opinión  de  los 
autores  ameritan  ser  investigados  más  a  fon¬ 
do  o  son  susceptibles  de  simplificaciones 
para  casos  comunes. 

19.7.1  Idealización  de  la  estructura 

En  estructuras  sin  vigas,  la  hipótesis  de  con¬ 
siderar  la  altura  de  columnas  centro  a  centro  de 
losas  parece  aceptable,  ya  que  el  eje  de  de¬ 
formaciones  del  sistema  de  piso  tiene  que 
localizarse  cerca  del  eje  de  la  losa.  Sin  em¬ 
bargo,  en  estructuras  con  vigas,  el  eje  de 
deformaciones  del  sistema  de  piso  puede 
estar  alejado  del  eje  de  la  losa,  ya  que  teó¬ 
ricamente  debe  coincidir  con  el  eje  neutro 
de  las  vigas.  En  el  análisis  convencional  de 
marcos  hiperestáticos,  ha  sido  costumbre 
idealizar  las  vigas  por  su  eje  geométrico.  Esta 
hipótesis,  que  parece  más  realista,  tiene  el 
inconveniente  de  que  pueden  resultar  co¬ 
lumnas  de  distinta  altura,  especialmente  en 
los  bordes  de  la  estructura,  donde  puede 
haber  vigas  de  menor  peralte  que  en  el  in¬ 
terior. 
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La  idealización  de  la  columna  equiva¬ 
lente  se  comenta  con  la  determinación  de 
rigideces  en  la  siguiente  sección. 

19.7.2  Determinación  de  rigideces 

El  considerar  la  variación  del  momento  de 
inercia  a  lo  largo  de  los  miembros,  complica 
notablemente  la  labor  numérica.  En  estructu¬ 
ras  con  columnas  de  sección  pequeña  com¬ 
parada  con  los  claros,  las  rigideces,  factores 
de  transporte  y  momentos  de  empotramiento 
perfecto  que  se  obtienen  de  esta  manera, 
son  prácticamente  iguales  a  los  correspon¬ 
dientes  a  miembros  de  sección  uniforme  en 
todo  el  claro,  como  en  el  ejemplo  19.2.  La 
influencia  en  las  rigideces  relativas  y  en  los 
momentos  finales  es  todavía  menor.  Quizás  el 
método  podría  simplificarse  para  estos  ca¬ 
sos,  lo  cual  requeriría  establecer  reglas  sen¬ 
cillas  para  determinar  desde  qué  valores  de 
la  relación  entre  las  dimensiones  de  las  co¬ 
lumnas  y  los  claros,  es  significativa  la  varia¬ 
ción  del  momento  de  inercia  a  lo  largo  del 
claro.  Esta  simplificación  sería  conveniente 
especialmente  cuando  no  se  utilizan  progra¬ 
mas  de  computadora  en  los  cálculos. 

Para  determinar  la  rigidez  de  las  vigas  se 
supone  que  éstas  son  de  sección  T  y  que  el 
ancho  del  patín  es  el  claro  transversal,  €2- 
Es  difícil  determinar  en  forma  precisa  el 
ancho  del  patín  que  influye  en  la  rigidez, 
siendo  la  influencia  de  este  parámetro  más 
importante  en  muchos  casos  que  la  de  la 
variación  de  /  a  lo  largo  del  claro.  El  momen¬ 
to  de  inercia  de  la  viga  se  calcula  a  partir 
de  la  sección  gruesa,  lo  cual  no  es  congruente 
con  las  recomendaciones  del  Reglamento  AGI 
para  cálculos  de  deflexiones,  según  las  cua¬ 
les  debe  usarse  un  momento  de  inercia  efectivo 
que  depende  tanto  del  momento  de  inercia 
de  la  sección  gruesa  como  del  de  la  sección 
agrietada  y  transformada  (sección  / 1.2.2), 

La  rigidez  de  la  columna  equivalente 
depende  de  la  rigidez  de  la  columna  sola 
y  de  la  rigidez  a  torsión  de  la  viga  transver¬ 


sal  (ecuación  19.1  9).  Para  determinar  el  mo¬ 
mento  de  inercia  de  la  columna  sola  se  usa 
también  la  sección  gruesa,  lo  cual  no  es 
congruente  con  el  cálculo  del  momento  de 
inercia  para  efectos  de  esbeltez  (ecuaciones 
13.9  y  13.10).  En  muchos  casos,  la  influen¬ 
cia  de  la  rigidez  a  torsión  de  la  viga  trans¬ 
versal  es  pequeña  y  el  método  se  podría 
simplificar.  El  valor  de  Kt  se  altera  notable¬ 
mente  cuando  existen  vigas  paralelas  al  mar¬ 
co  considerado  y  se  multiplica  por  el  factor 
¡a/Is  (ecuación  19.22).  Esta  alteración  es  tan 
grande  que  convendría  justificar  en  forma 
amplia  la  ecuación  19.22.  El  Reglamento 
AGI  31 8-02,  no  establece  la  forma  de  modi¬ 
ficar  /Cf,  cuando  además  de  la  viga  parale¬ 
la  localizada  en  el  eje  de  columnas,  existen 
vigas  paralelasen  el  interior  del  tablero.  Este 
tipo  de  estructuración  se  usa  frecuentemente 
cuando  se  tienen  claros  grandes.  El  Regla¬ 
mento  AGI  318-02  tampoco  establece  la 
forma  de  calcular  el  factor  de  transporte  de 
las  columnas  equivalentes.  En  el  ejemplo 
19.2  no  se  requirió  este  dato,  debido  a  que 
el  análisis  se  hizo  por  carga  vertical  única¬ 
mente,  pero  cuando  se  analiza  el  efecto  de 
cargas  horizontales  es  necesario  considerar 
el  marco  completo  y  entonces  sí  se  requiere  el 
factor  de  transporte  de  las  columnas  equiva¬ 
lentes. 

19.7.3  Análisis  estructural  de  los  marcos 

Este  análisis  se  hace  por  los  procedimientos 
usuales.  La  limitación  referente  a  que  la  sec¬ 
ción  crítica  por  momento  negativo  esté  a  una 
distancia  no  mayor  de  0.1  75  del  eje  de 
columnas,  parece  adecuada  para  tomar  en 
cuenta  la  posibilidad  de  que  existan  colum¬ 
nas  muy  grandes. 

19.7.4  Distribución  de  momentos 
flexionantes  y  fuerzas  cortantes 

El  factor  «i,  del  cual  dependen  los  porcenta¬ 
jes  de  distribución,  se  calcula  usando  un  mo- 
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mentó  de  inercia  de  las  vigas,  determinado 
a  partir  de  secciones  T  con  un  ancho  de  pa¬ 
tín  distinto  del  ancho  de  patín  usado  para 
calcular  las  rigideces.  Debido  a  que  los  dos 
anchos  de  patín  son  similares,  sería  conve¬ 
niente  unificar  el  criterio. 

19.7.5  Estructuras  sujetas  a  fuerzas  laterales 

El  Reglamento  AGI  318-02  presenta  el  méto¬ 
do  directo  y  el  método  de  la  estructura  equi¬ 
valente  para  el  diseño  de  estructuras  sujetas 
a  cargas  verticales  únicamente.  Para  estruc¬ 
turas  sujetas  a  fuerzas  horizontales,  sólo 
señala  que  deben  tomarse  en  cuenta  los 
efectos  del  agrietamiento  del  concreto  y  del 
acero  de  refuerzo  en  la  rigidez  de  los  miem¬ 
bros.  Estos  efectos  son  particularmente  im¬ 
portantes  en  estructuras  no  contraventeadas 
sujetas  a  fuerzas  laterales  por  la  amplifica¬ 
ción  de  momentos  flexionantes  que  resulta 
del  desplazamiento  lateral  de  la  estructu¬ 
ra  (efecto  P-A,  capítulo  13).  Si  no  se  estima 
correctamente  la  rigidez  de  los  miembros, 
puede  cometerse  un  error  importante  en  el 
cálculo  de  los  desplazamientos  laterales  y, 
por  lo  tanto,  en  el  cálculo  de  momentos  fle¬ 
xionantes  amplificados. 

Los  métodos  para  considerar  la  re¬ 
ducción  en  la  rigidez  flexionante  de  las 
vigas  y  las  losas,  para  el  caso  de  fuerzas  la¬ 
terales,  pueden  reunirse  en  tres  grupos 
[19.11]:  el  modelo  de  la  viga  de  ancho 
equivalente,  el  modelo  del  miembro  trans¬ 
versal  que  trabaja  a  torsión  y  el  modelo  de 
las  vigas  cortas. 

El  primero  consiste  en  usar  un  ancho  de 
losa  menor  que  el  ancho  total  de  la  franja 
para  calcular  el  momento  de  inercia  del  sis¬ 
tema  viga-losa  como  se  hace  en  el  método 
de  la  estructura  equivalente  de  las  NTC-04 
para  el  diseño  de  losas  planas  sujetas  a  fuer¬ 
zas  horizontales.  Se  han  realizado  distintas 
investigaciones  para  determinar  el  ancho 
equivalente  de  una  viga  que  tenga  la  misma 
rigidez  que  otra  viga  cuyo  ancho  sea  el  an¬ 


cho  de  toda  la  franja,  cuando  ésta  se  en¬ 
cuentra  agrietada,  y  se  han  obtenido  valores 
comprendidos  entre  0.30  y  0.70  £2  pai'a  va¬ 
lores  de  c/€i  comprendidos  entre  0.05  y 
0.1  0. 

El  segundo  modelo  es  el  usado  en  el 
método  generalizado  del  Reglamento  AGI 
318-02.  Se  recomienda,  para  el  caso  de  fuer¬ 
zas  laterales,  reducir  el  momento  de  inercia 
del  sistema  viga-losa,  multiplicando  el  que 
corresponde  a  la  sección  gruesa  por  un  fac¬ 
tor  p=  113  [19.11],  o  bien,  usar  el  momento 
de  inercia  de  la  sección  agrietada  y  transfor¬ 
mada  calculado  con  la  ecuación  11.4.  El 
factor  /3  =  113  da  resultados  algo  conserva¬ 
dores,  pero  no  en  exceso. 

El  tercer  modelo  es  más  preciso  y  to¬ 
ma  en  cuenta  mayor  número  de  varia¬ 
bles,  pero  se  encuentra  todavía  en  etapa  de 
desarrollo. 

19.7.6  Simplificaciones  al  método  de  la 
estructura  equivalente 

El  método  ha  sido  criticado  en  el  sentido  de 
que  la  complejidad  de  los  cálculos  no  se  jus¬ 
tifica  si  se  toman  en  cuenta  las  incertidum¬ 
bres  que  prevalecen  en  el  comportamiento 
de  estructuras  reales.  Muchos  investigadores 
o  ingenieros  dedicados  al  diseño  estructural 
opinan  que  es  conveniente  expresar  los  re¬ 
sultados  de  investigaciones  en  términos  de 
reglas  sencillas  que  no  eleven  innecesaria¬ 
mente  los  costos  del  diseño.  En  este  sentido 
se  han  propuesto  algunas  simplificaciones  al 
método  de  la  estructura  equivalente,  como 
la  de  la  referencia  19.12,  que  propone  pro¬ 
cedimientos  más  sencillos  que  los  del  Re¬ 
glamento  AGI  318-02  para  calcular  los 
momentos  de  inercia  de  las  vigas  y  los  mo¬ 
mentos  de  empotramiento,  y  para  distribuir 
los  momentos  que  resultan  del  análisis  en¬ 
tre  la  franja  central,  la  losa  de  la  franja  de 
columnas  y  la  viga.  Sin  embargo,  ninguna 
de  estas  simplificaciones  ha  sido  incorporada 
al  Reglamento. 
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Ejercicios 


19.1  Determinar  los  momentos  de  diseño  en  el  siguiente  sistema  de  piso  sin  vigas,  usando  el  método  de  la  es¬ 
tructura  equivalente.  Analícense  los  ejes  1  y  B  únicamente.  Aplicar  las  especificaciones  del  Reglamento 
ACI  31 8-02. 
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Carga  muerta  de  servicio  =  600  kg/m2 
Carga  viva  de  servicio  =  200  kg/m2 
f'c  =  250  kg/cm2 
fy  =  4200  kg/cm2 
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1 9.2  Determinar  ios  momentos  de  diseño  en  ia  estructuradei  probiema  anterior,  suponiendo  que  ias  columnas  son 
circuiares  de  40  cm  de  diámetro,  que  existen  capiteies  de  1 .30  m  de  diámetro  y  caras  inciinadas  a  45°,  y  que 
ei  peraite  de  ia  iosa  se  reduce  a  15  cm.  Úsense  ias  mismas  cargas  que  en  ei  ejercicio  anterior  y  analícense 
los  mismos  ejes. 

19.3  Dimensionar  el  primer  nivel  de  la  estructurada  losas  planas,  representada  en  el  croquis,  usando  el  método 
directo  y  las  especificaciones  del  Reglamento  AGI  318-02.  Usar  ábacos  o  capiteles,  o  una  combinación  de 
ambos.  Considerar  una  carga  viva  de  servicio  igual  a  100  kg/m^  y  una  carga  muerta,  incluyendo  el  peso  pro¬ 
pio  de  la  losa,  igual  a  600  kg/m^  (igual  carga  en  ambos  niveles).  Suponer  ios  factores  de  carga  que  recomien¬ 
da  el  ACi  y  considerar  =  200  kg/cm^  y  fy  =  4200  kg/cm^.  Dimensionar  las  columnas  y  hacer  croquis  de 
armado. 


706  Método  generalizado  para  el  diseño  de  losas  apoyadas  perimetralmente  y  de  losas  planas 


19.4  Utilizando  los  mismos  datos  generales  del  ejercicio  19.3,  diseñar  una  estructura  a  base  de  vigas  y  losas.  Em¬ 
plear  el  método  directo  del  Reglamento  ACI  318-02. 

1 9.5  Diseñar  el  primer  nivel  de  la  estructura  mostrada  en  el  croquis,  utilizando  el  método  de  la  estructura  equiva¬ 
lente  de  acuerdo  con  las  especificaciones  del  Reglamento  ACI  318-02.  Usar  un  sistema  de  piso  a  base  de 
vigas  y  losas.  Considerar  una  carga  viva  de  servicio  de  500  kg/m^  y  una  carga  muerta  de  servicio  de  300  kg/m^ 
(sin  incluir  el  peso  propio).  (Igual  carga  en  ambos  niveles.)  Suponer  f'c  =  250  kg/cm^  Y  fy  ~  4200  kg/cm^.  Di- 
mensionar  las  columnas.  Hacer  croquis  de  armado. 
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CAPÍTULO  20 

Aspectos  particulares  del 
detallado  del  refuerzo 


20.1  Introducción.  /20.2  Cambios  de  di¬ 
rección  de  las  fuerzas  internas.  /20.3  De¬ 
talles  de  esquina.  /20.4  Detalles  especiales 
de  estructuras  expuestas  a  acciones  sísmi¬ 
cas.  /20.5  Ejemplos. 


20.1  Introducción 

El  buen  comportamiento  de  una  estructura 
de  concreto  depende  no  sólo  de  que  la  es¬ 
tructuración  escogida  sea  apropiada  y  de 
que  el  análisis  del  efecto  de  las  fuerzas  que 
actúan  sobre  la  estructura  sea  correcto,  sino 
también,  en  buena  parte,  de  un  eficaz  detalla¬ 
do  del  refuerzo  que  responda  a  las  caracte¬ 
rísticas  particulares  del  concreto  reforzado. 

El  detallado  del  refuerzo  consiste  en  la 
determinación  de  la  disposición  de  las  barras 
utilizadas  para  el  armado,  de  manera  que  se 
logre  un  comportamiento  satisfactorio  en  con¬ 
diciones  de  servicio  y  un  adecuado  nivel  de 
ductilidad  bajo  las  cargas  o  deformaciones  úl¬ 
timas.  Comprende  también  la  elaboración  de 
los  dibujos  y  planos  que  garanticen  que  el  re¬ 
fuerzo  se  coloque  en  la  obra  de  acuerdo  con 
los  requerimientos  del  proyectista. 

En  las  siguientes  secciones  se  reseñan 
brevemente  algunos  de  los  aspectos  más  im¬ 
portantes  del  detallado,  con  énfasis  especial 
en  las  precauciones  particulares  que  deben 


observarse  en  el  caso  de  estructuras  expues¬ 
tas  a  acciones  sísmicas.  La  aplicación  de  re¬ 
comendaciones  típicas  para  el  detallado  de 
una  viga  de  un  marco  bajo  estas  acciones  se 
ilustra  en  el  ejemplo  20.1.  En  el  ejemplo 
20.2  se  muestra  el  detallado  del  refuerzo  de 
una  columna. 

Para  un  tratamiento  más  amplio  del  de¬ 
tallado  del  refuerzo,  véase  el  capítulo  13  de 
la  obra  de  Park  y  Paulay  [20.1],  que  recoge 
experiencias  tanto  europeas  como  america¬ 
nas.  De  gran  utilidad  práctica  son  las  refe¬ 
rencias  20.2  a  20.5 


20.2  Cambios  de  dirección  de  ias 
fuerzas  internas 

Cuando  un  miembro  de  concreto  no  es  rec¬ 
to,  se  generan  fuerzas  internas,  que  pueden 
tener  efectos  perjudiciales.  Véase  por  ejem¬ 
plo  el  detalle  de  la  figura  20.1a.  Las  fuerzas 
de  tensión  en  la  barra,  al  no  ser  colineales, 
producen  una  tercera  fuerza,  T^,  que  tiende 


Figura  20.1  Detalles  recomendables  cuando  las 
fuerzas  de  tensión  en  las  barras  no  son 
colineales  (según  referencia  20.4). 
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a  provocar  agrietamiento  a  lo  largo  de  la  ba¬ 
rra,  si  se  excede  la  resistencia  a  tensión  del 
concreto,  ocasionando  el  desprendimiento 
de  una  porción  del  miembro  en  cuestión.  Si 
el  ángulo  entre  las  direcciones  de  las  barras 
es  inferior  a  unos  15°,  la  tendencia  de  las 
barras  a  enderezarse  provocando  agrieta¬ 
miento  puede  evitarse  disponiendo  estribos 
en  la  forma  mostrada  en  la  figura  20.1a  que 
transfieren  a  la  zona  de  compresión  la  fuer¬ 
za  debida  al  doblez. 


Según  la  referencia  20.4,  los  estribos  de¬ 
ben  dimensionarse  de  manera  que  resistan 
una  fuerza  aproximadamente  igual  a  1.5  F^. 
Para  ángulos  mayores  es  preferible  prolongar 
el  refuerzo  una  longitud  igual  a  la  longitud 
de  desarrollo  en  la  forma  indicada  en  la  fi¬ 
gura  20.1  b,  de  manera  que  no  se  genere  una 
fuerza  transversal.  En  caso  de  que  no  se  dis¬ 
ponga  de  suficiente  espacio  para  alojar  la 
longitud  de  desarrollo  requerida,  puede  re- 
currirse  al  uso  de  ganchos  estándar  para  pro¬ 
porcionar  un  anclaje  adecuado.  En  la  figura 
20.2  se  muestra  un  detalle  típico  del  refuer¬ 
zo  de  una  escalera  mediante  el  cual  se  evita 
la  aparición  de  componentes  transversales 
inconvenientes. 

También  se  generan  fuerzas  transversales 
desfavorables  cuando  la  fuerza  de  compre¬ 
sión  interna  cambia  de  dirección,  como  en  la 
viga  prefabricada  de  peralte  variable  de  la  fi¬ 
gura  20.3.  Pata  evitar  el  desprendimiento  del 
patín  es  necesario  prever  estribos,  así  como 
un  refuerzo  transversal  adecuado  en  el  patín 
en  la  forma  indicada  en  la  figura. 


Figura  20.3  Miembro  con  cambio  de  dirección 
de  ia  fuerza  de  compresión. 


20.3  Detalles  de  esquina 

Las  esquinas  de  sistemas  estructurales  son 
zonas  débiles  debido  a  que  en  ellas  se  desa¬ 
rrollan  concentraciones  de  esfuerzos  y  se 
presentan  problemas  de  anclaje  de  barras. 
Conviene,  por  lo  tanto,  detallarlas  cuidado¬ 
samente,  para  evitar  que  fallen  a  cargas  me¬ 
nores  que  las  de  diseño  o  que  se  desarrollen 
en  ellas  grietas  importantes  bajo  cargas  de 
trabajo. 


Figura  20.4  Detalles  de  esquina  en  marcos  de 
concreto  reforzado.  (Continúa) 


Detalles  especiales  en  estructuras  expuestas  a  acciones  sísmicas  709 


e) 


Figura  20.4  (Continuación).  Detalles  de  esquina 
en  marcos  de  concreto  reforzado. 

Cuando  las  esquinas  de  marcos  estruc¬ 
turales  tienden  a  abrirse  (figura  20.4a), 
conviene  colocar  el  refuerzo  como  se  mues¬ 
tra  en  la  figura  20.46.  El  refuerzo  diagonal 
de  este  detalle  mejora  notablemente  las  con¬ 
diciones  de  trabajo  de  la  unión.  El  área  de 
este  refuerzo  debe  ser  por  lo  menos  igual  al 


Figura  20.5  Detalles  de  refuerzo  en  tanques. 


50  por  ciento  del  área  de  refuerzo  del  ele¬ 
mento  más  reforzado  de  los  que  concurren 
en  la  esquina  [20.6].  &  ha  demostrado  que 
algunos  detalles  usuales,  como  los  ilustrados 
en  las  figuras  20.4c  y  20. 4d,  son  inadecua¬ 
dos  [20.6,  20.7,  20.81.  El  empleo  de  estribos 
diagonales  (figura  20.4e)  mejora  un  poco  las 
condiciones  de  las  uniones,  pero  no  evita 
que  fallen  antes  de  que  se  alcance  la  resis¬ 
tencia  de  los  elementos.  Cuando  la  esquina 
tiende  a  cerrarse,  no  es  necesario  tomar  pre¬ 
cauciones  especiales  [20.7].  En  estructuras 
sujetas  a  sismos  fuertes  debe  considerarse 
siempre  la  posibilidad  de  que  la  unión  tien¬ 
da  a  abrirse. 

En  tanques,  y  en  otros  casos  similares, 
se  presentan  problemas  semejantes  a  los  de 
esquinas  de  marcos.  En  la  figura  20.5  se 
muestran  detalles  recomendados  de  coloca¬ 
ción  del  refuerzo  en  tanques. 

20.4  Detalles  especiales  en 
estructuras  expuestas  a 
acciones  sísmicas 

Es  importante  que  las  estructuras  de  concre¬ 
to  reforzado  construidas  en  zonas  sísmicas 
sean  de  comportamiento  dúctil,  o  sea,  que 
la  gráfica  carga-deflexión  tenga  una  rama 
amplia  de  comportamiento  no  lineal,  como 
la  que  se  muestra  en  la  figura  20.6.  Esto  se 
debe  a  que  las  estructuras  deben  tener  un 


Figura  20.6  Gráfica  carga-deflexión  de  un 
elemento  de  comportamiento  dúctil. 
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amplio  margen  de  capacidad  para  absorber 
la  energía  que  les  transmite  un  sismo.  Mien¬ 
tras  mayor  ductilidad  tengan,  mayor  será  su 
capacidad  de  absorción  de  energía,  ya  que 
esta  capacidad  es  igual  al  área  comprendida 
bajo  el  diagrama  carga-deflexión.  Bajo  la 
acción  de  sismos  moderados  y  fuertes,  las 
estructuras  trabajan  generalmente  en  la  zona 
de  comportamiento  no  lineal  y  están  sujetas 
a  inversiones  en  el  signo  de  las  acciones.  Re¬ 
sultaría  antieconómico  diseñar  estructuras 
que  pudiesen  resistir  sismos  de  esta  natura¬ 
leza  trabajando  exclusivamente  en  la  zona 
de  comportamiento  lineal. 

Los  detalles  del  refuerzo  tienen  gran  in¬ 
fluencia  sobre  el  tipo  de  comportamiento, 
dúctil  o  frágil,  de  las  estructuras.  Las  fallas 
de  tipo  frágil,  como  las  que  se  originan  por 
fuerza  cortante,  falta  de  anclajes  adecuados 
o  empalmes  incorrectos,  son  especialmente 
peligrosas.  La  ductilidad  se  logra,  por  una 
parte,  evitando  este  tipo  de  fallas  y  por  otra, 
confinando  adecuadamente  el  concreto  pa¬ 
ra  aumentar  su  capacidad  de  deformación. 
&  reseñan  en  los  incisos  siguientes  algunas 
de  las  disposiciones  más  importantes  refe¬ 
rentes  al  detallado  de  estructuras  sujetas  a 
acciones  sísmicas  que  establecen  el  Regla¬ 
mento  ACI  318-02  [20.9,  20.101  y  las  NTC 
del  Reglamento  del  Distrito  Federal  [20.12]. 
(Por  sencillez,  en  lo  sucesivo  el  primer  regla¬ 
mento  se  designará  simplemente  por  las  si¬ 
glas  AGI  y  el  segundo  por  las  siglas  NTC.) 

El  criterio  con  que  están  formuladas  las 
disposiciones  de  los  documentos  citados  di¬ 
fiere  en  algunos  aspectos.  El  AGI,  por  ejem¬ 
plo,  da  recomendaciones  de  rigor  variable 
según  el  riesgo  sísmico  "alto"  o  "moderado". 
En  cambio  las  NTC  permiten  varias  opciones 
según  el  grado  de  ductilidad  deseado,  ex¬ 
presado  por  un  factor  de  ductilidad,  Q,  que 
varía  de  1  a  4. 

Cuanto  mayor  sea  el  factor  de  ductili¬ 
dad,  mayores  serán  los  requisitos  a  satisfacer; 
en  cambio  las  fuerzas  sísmicas  a  considerar 
serán  menores,  ya  que  éstas,  de  acuerdo  con 


el  Reglamento  del  Distrito  Federal,  son  in¬ 
versamente  proporcionales  a  los  valores  de 
Q  como  puede  apreciarse  en  la  expresión 
que  da  este  Reglamento  para  la  fuerza  cor¬ 
tante  en  la  base 

V=-^W  (20.1) 

donde  c  es  el  coeficiente  sísmico  y  W  es  el 
peso  total  del  edificio.  Al  elegir  el  valor  de  Q 
el  proyectista  deberá  considerar  si  el  reducir 
las  fuerzas  sísmicas  utilizando  un  valor  alto 
de  Q  compensa  el  costo  de  los  detalles  adi¬ 
cionales  que  esto  implica.  Para  poder  usar  el 
máximo  valor  de  Q,  hay  que  cumplir  requi¬ 
sitos  especiales  que  se  establecen  en  un  ca¬ 
pítulo  de  Marcos  Dúctiles. 

Como  se  indicó  anteriormente,  la  reseña 
de  las  disposiciones  de  los  documentos  men¬ 
cionados  no  es  exhaustiva;  se  trata  única¬ 
mente  de  resaltar  algunos  de  los  aspectos  más 
importantes.  En  general  se  pone  énfasis  en  los 
principales  requisitos  del  Reglamento  ACI  pa¬ 
ra  edificios  en  zonas  de  alto  riesgo  sísmico  y 
los  que  exigen  las  NTC  para  poder  usar  un 
factor  Q  =  4.  En  muchos  casos  las  indicacio¬ 
nes  de  ambas  normas  son  semejantes. 

20.4. 1  Calidades  del  acero  y  del  concreto 

Con  el  fin  de  garantizar  el  empleo  de  aceros  de 
refuerzo  cuya  gráfica  esfuerzo-deformación 
tenga  una  rama  amplia  de  comportamiento  no 
lineal,  se  especifica  en  ambos  reglamentos 
no  usar  aceros  con  límites  de  fluencia  supe¬ 
riores  a  4200  kg/cm^  y  que  el  esfuerzo  real 
no  exceda  al  especificado  en  más  de  1300 
kg/cm^.  También  se  especifica  que  la  resisten¬ 
cia  máxima  del  acero  sea  por  lo  menos  igual 
a  1.25  veces  el  límite  de  fluencia.  Esta  última 
disposición  se  deriva  de  la  observación  de 
que  si  la  diferencia  entre  el  esfuerzo  máximo 
resistente  y  el  esfuerzo  de  fluencia  es  grande, 
el  acero  admite  deformaciones  unitarias  tam¬ 
bién  grandes  antes  de  romperse,  o  sea  que  su 
comportamiento  es  dúctil. 
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En  cuanto  a  la  resistenciadel  concreto,  los 
valores  mínimos  admitidos  son  210  kg/cm^, 
según  el  ACI,  y  250  kg/cm^,  según  las  NTC. 

20.4.2  Requisitos  para  vigas 

a)  Refuerzo  iongitudinai:  las  vigas  deben  ser 
francamente  subreforzadas  para  que  su  com¬ 
portamiento  sea  dúctil.  El  AGI  limita  la  cuan¬ 
tía  del  acero  longitudinal  a  0.025  y  las  NTC  al 
75  por  ciento  de  la  correspondiente  a  la  con¬ 
dición  balanceada,  tal  como  se  definió  en  el 
inciso  5.4  (ecuación  5.3). 

Obsérvese  que  el  valor  de  0.025  dado  en 
el  AGI  es  superior  a  la  cuantía  balanceada.  & 
considera  en  este  Reglamento  que  la  ductili¬ 
dad  queda  asegurada  por  el  acero  de  compre¬ 
sión  que  debe  preverse  en  todas  las  secciones. 
El  tope  de  0.025  tiene  por  principal  objeto 
evitar  un  congestionamiento  excesivo  del  re¬ 
fuerzo.  Respecto  a  la  cantidad  mínima  del 
refuerzo,  según  el  AGI  éste  debe  ser  por  lo 
menos  igual  a  0.8  bd/fy  o  a  14  bd/fy, 
siendo  b  el  ancho  de  la  nervadura,  en  el  caso 
de  vigas  T.  Las  NTC  fijan  la  cuantía  mínima 
en  0.7  V^/fy.  Ambos  reglamentos  coinciden 
en  que  el  refuerzo  mínimo,  que  debe  consis¬ 
tir  por  lo  menos  en  dos  barras,  debe  mante¬ 
nerse  en  la  longitud  total  de  las  vigas,  en  sus 
dos  caras.  Todo  el  refuerzo  longitudinal  debe 
estar  constituido  por  barras  rectas;  el  doblado 
de  barras  no  es  aconsejable.  &  especifica 
también  que  en  todas  las  secciones  de  las  vi¬ 
gas  se  proporcione  una  resistencia  a  momen¬ 
to  positivo  y  negativo  no  menor  que  la  cuarta 
parte  de  la  disponible  en  los  paños  de  los  apo¬ 
yos.  Debido  a  que  existe  la  posibilidad  de  in¬ 
versión  de  los  signos  de  momento  flexionante, 
se  recomienda  que  la  capacidad  por  momen¬ 
to  positivo  en  los  paños  de  los  apoyos  sea  del 
orden  de  50  por  ciento  de  la  capacidad  por 
momento  negativo.  Estas  medidas  obedecen  a 
las  incertidumbres  que  existen  en  la  determi¬ 
nación  de  las  acciones  sísmicas  y  a  las  gran¬ 
des  variaciones  que  pueden  sufrir  los  puntos 
de  inflexión  durante  un  temblor. 


No  son  aconsejables  los  traslapes  en  zo¬ 
nas  de  esfuerzos  máximos  o  de  inversión  de 
esfuerzos.  Guando  no  sea  posible  evitarlos, 
los  traslapes  deben  confinarse  con  refuerzo 
especial,  de  acuerdo  con  las  recomendacio¬ 
nes  de  los  reglamentos.  La  soldadura  afecta 
las  propiedades  físicas  y  químicas  del  acero  y 
reduce  su  ductilidad.  Por  lo  tanto  no  es  reco¬ 
mendable  hacer  traslapes  soldados  en  las  zo¬ 
nas  de  momentos  máximos. 

b)  Refuerzo  transversai:  según  el  AGI,  el 
refuerzo  transversal  puede  consistir  en  estri¬ 
bos  cerrados  de  una  sola  pieza,  con  ganchos 
de  135"  y  una  prolongación  de  6  diámetros 
pero  no  menor  de  7.5  cm,  o  bien,  de  estribos 
de  dos  piezas,  una  abierta  en  forma  de  U  y 
una  grapa  con  un  gancho  de  90°  y  otro  de 
135°.  En  la  figura  20.7  se  muestran  ejemplos 
del  uso  de  estos  estribos.  Las  NTG  sólo  permi¬ 
ten  usar  estribos  cerrados  con  ganchos  de 
135°  seguidos  de  tramos  rectos  de  no  menos 
de  1 0  diámetros. 

Estos  estribos  deben  colocarse  en  las  si¬ 
guientes  porciones  de  las  vigas: 

/)  Un  tramo  de  longitud  igual  al  doble 
del  peralte  del  miembro  a  partir  de  los 
paños  de  los  apoyos. 

//)  Un  tramo  de  longitud  igual  al  doble 
del  peralte  del  miembro  a  ambos  lados 
de  cualquier  sección  donde  se  prevea 
que  el  acero  pueda  fluir  si  se  presen¬ 
tan  desplazamientos  laterales  inelásti¬ 
cos  del  marco  del  que  forma  parte  la 
viga. 

El  primer  estribo  debe  colocarse  a  una 
distancia  máxima  de  5  centímetros  a  partir  del 
paño  del  apoyo.  El  espaciamiento  máximo  de 
los  estribos  en  estos  tramos  no  debe  exceder 
del  menor  de  los  siguientes  valores:  a)  la  cuar¬ 
ta  parte  del  peralte  efectivo;  b)  ocho  veces  el 
diámetro  de  la  barra  longitudinal  más  peque¬ 
ña;  c)  24  veces  el  diámetro  del  estribo,  y  c/)  30 
cm.  Esta  restricción  de  la  separación  del  re- 
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ed^ 

Extensión 


bre  la  misma  barra  longitudinal  tendrán  su 


Figura  20.7  Estribos  para  estructuras  en  zonas  sísmicas  según  el  Reglamento  ACI  31 8-02. 


fuerzo  transversal  propicia  un  comportamien¬ 
to  dúctil  al  proporcionar  confinamiento,  y  evi¬ 
ta  el  pandeo  del  refuerzo  longitudinal.  En  las 
porciones  restantes  de  las  vigas,  deben  colo¬ 
carse  estribos  a  una  separación  máxima  igual 
a  la  mitad  del  peralte  efectivo,  aun  cuando  el 
cálculo  indique  que  teóricamente  no  se  re¬ 
quiere  refuerzo  transversal.  Todos  los  estribos 
deben  ser  perpendiculares;  el  refuerzo  trans¬ 
versal  inclinado  no  es  eficiente  si  ocurre  in¬ 
versión  en  el  signo  de  la  fuerza  cortante. 

De  acuerdo  con  el  AGI,  la  fuerza  cortan¬ 
te  de  diseño.  Ve,  a  consideraren  el  dimensio- 
namiento  debe  ser  congruente  con  la  máxima 
que  pueda  desarrollarse  durante  un  sismo.  Es¬ 
to  implica  que  debe  proporcionarse  una  resis¬ 
tencia  a  fuerza  cortante  suficiente  para  que  en 
los  paños  de  los  apoyos  de  las  vigas  puedan 
desarrollarse  los  momentos  máximos  resisten¬ 
tes  de  las  vigas  (negativo  en  un  paño  y  positi¬ 


vo  en  el  otro).  Dado  que  bajo  acciones  sísmi¬ 
cas  se  presenta  un  comportamiento  inelástico, 
y  podiendo  el  acero  alcanzar  esfuerzos  supe¬ 
riores  al  de  fluencia,  las  fuerzas  cortantes  co¬ 
rrespondientes  a  los  momentos  que  pueden 
desarrollarse  en  estas  condiciones  pueden  ser 
considerablemente  mayores  que  las  que  se  de¬ 
ducen  del  análisis  sísmico  de  la  estructura  en 
cuestión.  Para  lograr  una  resistencia  a  cortante 
adecuada,  el  AGI  especifica  que  las  cortantes 
de  diseño.  Ve,  se  determinen  a  partir  del  equi¬ 
librio  estático  de  la  porción  de  viga  entre  los 
paños  de  los  apoyos  bajo  la  acción  de  las  car¬ 
gas  gravitacionales  afectadas  de  los  factores 
de  cargas  apropiados  y  de  los  momentos  que 
pueden  desarrollarse  en  los  extremos  conside¬ 
rando  que  el  esfuerzo  en  el  acero  alcanza  un 
valor  igual  a  1 .25  fy  y  suponiendo  que  el  fac¬ 
tor  de  resistencia  es  igual  a  la  unidad  en  lu¬ 
gar  de  0.90,  como  en  situaciones  ordinarias. 
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El  significado  de  estas  recomendacio¬ 
nes  puede  apreciarse  gráficamente  en  la  fi¬ 
gura  20.8. 

Al  determinar  la  separación  del  refuerzo 
transversal  de  miembros  en  que  la  fuerza  cor¬ 
tante  debida  a  sismo,  calculada  en  la  forma 
arriba  indicada,  es  superior  a  la  mitad  de  la 
fuerza  cortante  total,  la  contribución  del  con¬ 
creto  debe  despreciarse. 

Las  recomendaciones  de  las  NTC  son  se¬ 
mejantes  en  general  a  las  del  ACI.  &  comentan 
con  detalle  en  el  manual  de  la  referencia20.1 1, 
que  además  contiene  ejemplos  ilustrativos. 

20.4.3  Requisitos  para  coiumnas 

a)  Resistencia  a  fiexión  mínima:  tanto  el  ACI 
como  las  NTC  dan  reglas  para  evitar  que  el  re¬ 


fuerzo  longitudinal  de  las  columnas  llegue  a 
fluir.  En  otras  palabras,  se  busca  que  al  for¬ 
marse  los  mecanismos  de  falla  las  articulacio¬ 
nes  plásticas  aparezcan  en  las  vigas  y  no  en 
las  columnas. 

Según  el  ACI,  la  resistencia  a  flexión  de 
columnas  debe  satisfacer  la  siguiente  condi¬ 
ción 

XMe^jlMg  (20.2) 

donde: 

X  Mq  =  suma  de  los  momentos  en  el  centro 
de  la  junta  entre  vigas  y  columnas, 
correspondientes  a  las  resistencias  de 
diseño  de  las  columnas  que  quedan 
encima  y  debajo  de  la  junta. 


Dirección  acciones 
^ - sísmicas 


Fuerzas  cortantes  debidas  a  las  cargas 
gravitacionales  afectadas  de  factor  de 
carga. 


t 


Fuerzas  cortantes  correspondientes  a 
momentos  calculados  con  un  esfuerzo 
en  el  refuerzo  de  1.25  /j,. 


M,{-)  +  M^  (+) 


M;(-)  +  Mp  (+) 


+  (+) 


Para  obtener  la  fuerza  cortante  máxima  en  el  apoyo  derecho  se  procede  de  manera  semejante. 


Figura  20.8  Determinación  de  ia  fuerza  cortante  de  diseño,  V^,  de  acuerdo  con  ei  Regiamento  ACI  31 8-02. 
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X  Mg=  suma  de  los  momentos  en  el  centro  de 
la  junta  de  las  resistencias  a  flexión 
de  diseño  de  las  vigas  que  concurran 
en  la  junta. 

Las  recomendaciones  de  las  NTC  difie¬ 
ren  en  detalle  de  este  criterio  pero  persiguen 
el  mismo  propósito.  Véase  al  respecto  la  refe¬ 
rencia  20.1 1 . 

b)  Resistencia  a  cortante:  según  el  ACI,  la 
fuerza  cortante  de  diseño,  Ve,  a  considerar  en 
el  dimensionamiento  de  columnas  debe  esti¬ 
marse  a  partir  de  las  resistencias  a  flexión  no¬ 
minales  (es  decir,  suponiendo  +  =  1 )  en  los 
paños  de  las  juntas  correspondientes  a  la  car¬ 
ga  axial  de  compresión  que  produzca  los  mo¬ 
mentos  máximos.  Las  indicaciones  de  las  NTC 
son  semejantes.  Lo  que  se  busca  es  que  las 
columnas  no  fallen  por  cortante  antes  de  que 
se  formen  articulaciones  plásticas  en  las  vigas. 

c)  Refuerzo  longitudinal:  el  ACI  especifi¬ 
ca  una  cuantía  mínima  para  el  refuerzo  longi¬ 
tudinal  igual  a  0.01.  Limita  el  valor  máximo 
de  la  cuantía  a  0.06,  menor  que  el  valor  de 
0.08  permitido  en  columnas  no  expuestas  a 
acciones  sísmicas.  Los  empalmes  a  base  de 
traslapes  sólo  se  permiten  en  la  mitad  central 
del  miembro  y  deben  detallarse  como  empal¬ 
mes  de  tensión.  Pueden  utilizarse  empalmes 
soldados  en  cualquier  sección  del  miembro 
siempre  que  se  hagan  empalmes  únicamente 
en  barras  alternadas. 

oí)  Refuerzo  transversal:  según  el  ACI,  en 
el  caso  de  columnas  con  refuerzo  helicoidal, 
la  cuantía  volumétrica,  p  determinada  como  se 
indica  en  la  sección  4.2.3,  garantiza  un  com¬ 
portamiento  dúctil  adecuado,  siempre  que  su 
valor  sea  superior  a  0.12  f'cify 

En  columnas  de  estribos,  el  área  de  la  sec¬ 
ción  total  del  refuerzo  transversal  debe  ser  por 
lo  menos  igual  al  menor  de  los  valores  dados 
por  las  ecuaciones 

Ash  =  0.3  ishcf'c/fy)  [(Ag  ÍAch)  -  1  ]  (20.3) 


Ash  =  0.09  shc  f'Jfy  (20.4) 

donde: 

s  =  espaciamiento  de  los  estribos. 
he  =  dimensión  mayor  del  núcleo  de  la  co¬ 
lumna  medida  de  centro  a  centro  del 
refuerzo  confinante. 

Ach  =  área  del  núcleo  definida  por  la  perife¬ 
ria  exterior  del  refuerzo  transversal. 

La  separación,  s,  de  los  estribos  no  debe 
ser  superior  a  la  cuarta  parte  de  la  dimensión 
menor  de  la  sección,  seis  veces  el  diámetro 
del  refuerzo  longitudinal,  o  el  valor  defini¬ 
do  por  la  siguiente  ecuación: 


donde  es  la  máxima  separación  horizontal 
de  las  ramas  de  estribos  en  todas  las  caras  de 
la  columna.  Este  refuerzo,  que  proporciona 
un  confinamiento  equivalente  al  que  se  logra 
con  refuerzo  helicoidal,  puede  consistir  en 
combinaciones  diversas  de  estribos  cerrados  y 
grapas  como  los  mostrados  en  la  figura  1 5.36. 
Estos  estribos  deben  ajustarse  también  a  los 
requisitos  generales  descritos  en  la  sección 
15.2.  Deben  mantenerse  en  una  longitud  Íq  a 
partir  de  los  paños  de  la  junta  entre  vigas  y  co¬ 
lumnas,  o  de  cualquier  sección  donde  pueda 
fluir  el  acero  de  refuerzo.  La  longitud  ¿o  debe 
ser  por  lo  menos  igual  al  mayor  de  los  siguien¬ 
tes  valores:  a)  la  mayor  dimensión  de  la  co¬ 
lumna,  b)  la  sexta  parte  de  la  altura  libre  de  la 
columna,  y  c)  45  cm.  En  la  porción  restante 
de  la  columna  son  aplicables  las  recomenda¬ 
ciones  de  la  sección  15.2,  siempre  que  éstas 
den  espaciamientos  iguales  o  inferiores  a  la 
mitad  del  peralte  efectivo. 

Además  de  satisfacer  los  requisitos  anterio¬ 
res,  es  necesario  revisar  que  el  refuerzo  trans¬ 
versal  tenga  suficiente  capacidad  para  resistir 
las  fuerzas  cortantes  arriba  mencionadas. 

Para  las  recomendaciones  equivalentes 
según  las  NTC,  consúltese  la  referencia 
20.1 1. 
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20.4.4  Intersecciones  de  vigas  y  columnas 

En  ensayes  de  intersecciones  de  vigas  y  colum¬ 
nas  sujetas  a  cargas  alternantes  que  simulan 
un  sismo  [20.1, 20.13],  se  ha  encontrado  que  es 
necesario  colocar  refuerzo  especial  en  dichas 
intersecciones  para  que  pueda  presentarse  un 
comportamiento  no  lineal  sin  disminución  de 
resistencia.  Dicho  refuerzo  consiste  en  estribos 
o  hélices  que  confinan  el  concreto  de  la  zona 
de  intersección  y  que  resisten  las  fuerzas  cor¬ 
tantes  que  se  desarrollan  en  ella.  &  ha  obser¬ 
vado  que  las  intersecciones  de  vigas  con 
columnas  de  esquina  son  las  que  requieren 
mayor  cantidad  de  refuerzo  de  confinamien¬ 
to.  En  las  intersecciones  interiores,  las  vigas 
perpendiculares  a  la  viga  contenida  en  el  pla¬ 
no  considerado  proporcionan  cierto  grado  de 
confinamiento  al  concreto,  por  lo  que  su 
comportamiento  es  más  favorable. 

En  la  referencia  20.9  se  dan  recomenda¬ 
ciones  para  el  dimensionamiento  del  refuerzo 
transversal  de  juntas,  que  están  basadas  princi¬ 
palmente  en  las  referencias  20.14  y  20.15.  En 
el  capítulo  13  de  la  referencia  20.1  se  trata  am¬ 
pliamente  el  comportamiento  de  las  intersec¬ 
ciones  de  vigas  y  columnas  y  se  presentan 


recomendaciones  detalladas  sobre  su  dimen¬ 
sionamiento.  Véase  también  el  manual  de  la 
referencia  20.1 1  que  proporciona  recomenda¬ 
ciones  acordes  con  las  NTC.  Recientemente, 
este  tema  ha  sido  estudiado  en  un  programa  in¬ 
ternacional  de  investigación  cuyos  resultados 
se  presentan  en  la  referencia  20.1  6 

20.4.5  Anclaje 

El  refuerzo  negativo  y  el  positivo  deben  ser 
continuos  a  través  de  las  juntas  entre  vigas  y  co¬ 
lumnas.  Cuando  esto  no  es  posible,  como  en 
las  columnas  perimetraleso  de  borde,  las  barras 
deben  prolongarse  hasta  la  cara  exterior  de  la 
columna  o  del  miembro  perimetral,  de  mane¬ 
ra  que  resulte  un  anclaje  adecuado.  Según  el 
ACI,  esto  puede  lograrse  utilizando  un  gancho 
estándar  de  90°  con  una  longitud  de  desarro¬ 
llo  Ldh  dada  por  la  siguiente  expresión 

0.06  fy  db 

Ldb  =  (20.5) 

donde  Ldh  está  en  centímetros,  db  es  el  diáme¬ 
tro  de  la  barra  en  centímetros,  y  los  esfuerzos 
fy  y  f'c  están  en  kg/cm^.  El  significado  de  la 


Figura  20.9  Anclaje  en  columna  externa  o  miembro  perimetral. 
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longitud  L^h,  que  debe  ser  por  lo  menos  igual 
a  8c/f„  o  a  15  cm,  puede  apreciarse  en  la  figura 
20.9.  &  especifica  que  el  gancho  debe  quedar 
alojado  en  una  región  confinada.  La  ecuación 
20.5  no  es  aplicable  a  barras  superiores  al  No. 
1 1,  por  carecerse  de  información  sobre  el  an¬ 
claje  que  requieren. 

Para  lograr  un  anclaje  por  medio  de  un 
tramo  recto  de  barra,  debe  preverse  una  lon¬ 
gitud  de  desarrollo  Ld  igual  a  2.5  veces  la  es¬ 
pecificada  para  ganchos,  si  el  concreto  bajo  la 
barra  tiene  una  profundidad  inferior  a  30  cm, 
e  igual  a  3.5  veces  la  especificada  para  gan¬ 
chos,  en  caso  contrario.  Como  en  el  caso  de 
los  ganchos,  esta  recomendación  no  es  apli¬ 
cable  a  barras  superiores  al  No.  11.  Puede 
comprobarse  que  estos  requisitos  son  más 
conservadores  que  los  descritos  en  las  seccio¬ 
nes  9.6.1  y  9.7  para  el  anclaje  de  barras  cuan¬ 
do  no  se  consideran  acciones  sísmicas.  Según 
el  ACI  debe  revisarse  también  la  capacidad  de 
anclaje  en  compresión,  de  acuerdo  con  las  in¬ 
dicaciones  del  inciso  9.6.  l.  Este  aspecto  pue¬ 
de  resultar  crítico  debido  al  deterioro  de  la 
adherencia  por  la  alternancia  de  cargas. 

Los  requisitos  de  anclaje  que  establece  el 
manual  de  la  referencia  20.1 1  son  semejan¬ 
tes,  aunque  algo  más  conservadores. 

20.4.6  Otros  requisitos 

En  los  incisos  anteriores  se  han  reseñado  algu¬ 
nos  de  los  requisitos  más  importantes  que 
deben  satisfacer  las  estructuras  expuestas  a 
acciones  sísmicas.  Los  reglamentos  incluyen 
requisitos  adicionales  referentes  a  la  geome¬ 
tría  de  los  miembros,  el  dimensionamientode 
muros  estructurales  y  diafragmas,  y  otros  as¬ 
pectos  que  quedan  fuera  del  alcance  del  pre¬ 
sente  texto. 


20.5  Ejemplos 

Ejempio  20.1  Dimensionamiento  de  una  viga 
de  un  marco  sujeto  a  acciones  sísmicas. 


&  ilustra  en  este  ejemplo  el  dimensionamien¬ 
to  de  una  viga  que  forma  parte  de  un  marco 
de  concreto  sujeto  a  la  acción  de  cargas  verti¬ 
cales  y  sismo.  &  han  seguido,  en  general,  las 
recomendaciones  del  Reglamento  ACI  318-02 
para  estructuras  en  zonas  de  riesgo  sísmico 
alto.  El  análisis  estructural  del  marco  no  se  in¬ 
cluye  en  el  ejemplo;  sólo  se  muestran  los  dia¬ 
gramas  de  momentos  flexionantes  y  fuerzas 
cortantes  que  resultaron  del  análisis. 

Los  diagramas,  que  aparecen  en  la  hoja 
de  cálculo  2,  son  los  debidos  a  los  efectos  de 
las  cargas  de  servicio  multiplicados  por  los 
factores  de  carga  apropiados.  Las  líneas  pun¬ 
teadas  indican  los  diagramas  correspondien¬ 
tes  a  la  carga  vertical  únicamente;  las  líneas 
de  punto  y  raya,  los  correspondientes  a  la  ac¬ 
ción  sísmica;  y  las  líneas  llenas,  las  envolven¬ 
tes  de  momentos  y  fuerzas  cortantes,  o  sea, 
los  diagramas  que  se  obtienen  cuando  actúan 
simultáneamente  las  cargas  verticales  y  el  sis¬ 
mo.  Estos  últimos  se  determinan  sumando  los 
dos  primeros,  en  las  condiciones  que  produz¬ 
can  valores  máximos  de  las  acciones  internas. 
Por  ejemplo,  el  momento  negativo  de  50  ton- 
m,  que  actúa  en  el  extremo  izquierdo  de  la  vi¬ 
ga,  es  la  suma  del  momento  de  15  ton-m, 
debido  a  carga  vertical,  y  el  de  35  ton-m,  de¬ 
bido  a  sismo  de  izquierda  a  derecha. 

En  los  reglamentos  de  construcción  sue¬ 
len  especificarse  factores  de  carga  diferentes 
para  carga  vertical  únicamente  y  para  acción 
simultánea  de  carga  vertical  y  sismo.  En  estos 
casos,  debe  investigarse  con  cuál  de  las  dos 
condiciones  se  obtienen  las  máximas  accio¬ 
nes  internas  y  hacerse  el  dimensionamiento  de 
los  elementos  estructurales  para  dicha  condi¬ 
ción.  En  el  ejemplo  se  supuso  que  las  acciones 
internas  máximas  se  obtienen  para  condición 
de  carga  vertical  y  sismo. 

Generalmente  los  valores  de  las  fuerzas 
cortantes  y  momentos  negativos  que  se  obtie¬ 
nen  del  análisis  de  la  estructura  son  los  corres¬ 
pondientes  a  los  ejes  de  columnas  o  centros 
de  los  apoyos.  Los  reglamentos  suelen  permi¬ 
tir  que  el  dimensionamiento  por  flexión  se 
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base  en  los  momentos  en  los  paños  de  los 
apoyos. 

Estos  momentos  pueden  determinarse 
gráficamente  o  pueden  estimarse  con  bastan¬ 
te  precisión  restando  la  cantidad  Va/2  al  mo¬ 
mento  en  el  centro  del  apoyo,  siendo  V  la 
fuerza  cortante  en  dicho  centro  y  a  el  ancho 
del  apoyo  o  columna. 

Para  determinar  las  dimensiones  de  la  vi¬ 
ga  se  supuso  una  cuantía  p  =  0.01,  que  es 
aproximadamente  igual  a  la  mitad  de  la  co¬ 
rrespondiente  a  la  condición  balanceada  y 
muy  inferior  al  valor  máximo  de  0.025  permi¬ 
tido  por  el  ACI. 

Con  esto  se  asegura  un  comportamiento 
dúctil  y  se  evita  un  congestionamientoexcesi- 
vo  del  refuerzo.  El  momento  crítico  fue  el  del 
paño  del  apoyo  derecho,  donde  la  sección 
debe  tratarse  como  rectangular,  con  el  refuer¬ 
zo  en  el  lecho  superior.  Se  ensayaron  tres  an¬ 
chos,  de  los  cuales  se  escogió  el  de  30  cm,  al 
que  correspondió  un  peralte  efectivo  de  71  cm. 
Suponiendo  un  recubrimiento  de  6  cm,  esto 
habría  dado  un  peralte  total  de  77  cm.  Final¬ 
mente,  para  redondear  el  peralte  a  un  valor 
que  fuera  múltiplo  de  cinco  centímetros  y  lo¬ 
grar  una  relación  razonable  entre  el  peralte  y 
el  ancho,  se  escogió  una  sección  de  30  X  70 
cm,  con  un  peralte  efectivo  de  64  cm.  La  re¬ 
ducción  del  peralte  respecto  al  determinado 
inicialmente  implicó,  evidentemente,  un  lige¬ 
ro  aumento  en  la  cuantía  de  acero  requerida. 
Antes  de  determinar  el  refuerzo  longitudinal, 
se  calculó  la  contribución  a  cortante  del  con¬ 
creto  de  la  sección  escogida,  que  se  estimó 
adecuada  al  comparar  con  las  fuerzas  cor¬ 
tantes  teóricas  del  diagrama  de  la  hoja  de 
cálculo  2. 

Una  vez  definidas  las  dimensiones  de  la 
sección,  se  determinó  el  refuerzo  negativo  re¬ 
querido  en  ambos  apoyos.  Para  la  sección  del 
apoyo  derecho  se  escogió  una  combinación 
de  dos  barras  del  No.  8  más  dos  barras  del 
No.  10;  para  el  apoyo  izquierdo  fueron  sufi¬ 
cientes  cuatro  barras  del  No.  8.  Dos  de  las  ba¬ 
rras  del  No.  8  se  mantuvieron  en  toda  la 


longitud  de  la  viga,  satisfaciendo  así  uno  de 
los  requisitos  del  ACI  para  estructuras  en  zo¬ 
nas  de  alto  riesgo  sísmico.  Para  facilitar  la  de¬ 
terminación  de  los  puntos  de  corte  de  barras, 
se  calculó  el  momento  resistente  m,  de  dos 
barras  del  No.  8  y  se  trazó  una  línea  corres¬ 
pondiente  a  esta  resistencia  en  el  diagrama  de 
momentos. 

En  las  regiones  de  momento  positivo,  la 
losa  del  sistema  de  piso  actúa  como  patín  de 
compresión  del  elemento  y  la  sección  es  T. 
Una  estimación  preliminar  permitió  comprobar 
que  la  profundidad  del  bloque  de  compresión 
necesaria  es  inferior  al  peralte  del  patín.  Por  lo 
tanto  el  refuerzo  se  calculó  como  para  una  vi¬ 
ga  rectangular  con  un  ancho  igual  al  ancho 
efectivo  de  la  viga  T,  que  en  el  ejemplo  resul¬ 
tó  igual  a  185  cm.  &  obtuvo  así  un  refuerzo 
consistente  en  tres  barras  del  No.  8,  que  dan 
un  área  superior  a  la  mínima  admisible.  Como 
en  el  caso  del  refuerzo  negativo,  se  determinó 
el  momento  resistente,  rp  de  dos  barras  del 
No.  8.  La  resistencia  obtenida  fue  mayor  que 
la  de  las  barras  para  refuerzo  negativo  debido 
a  que  el  brazo  del  par  interno  disponible  en 
vigas  T  es  mayor  que  en  vigas  rectangulares. 

Para  detallar  el  refuerzo  de  manera  que 
cumpla  con  los  requisitos  de  anclaje,  se  deter¬ 
minaron  las  longitudes  de  desarrollo  de  las 
barras  del  No.  8  y  del  No.  10.  En  este  cálculo 
se  consideró  que  se  iban  a  cumplir  las  condi¬ 
ciones  de  recubrimientos,  separaciones  entre 
barras  y  confinamiento  de  estribos  para  poder 
usar  las  ecuaciones  de  la  parte  superior  en  la 
tabla  9.1.  Adicionalmente,  las  barras  altas  se 
multiplicaron  por  el  factor  1.3.  Se  determinaron 
también  las  distancias  a  las  que  se  debe  pro¬ 
longar  el  refuerzo  más  allá  de  donde  teórica¬ 
mente  deja  de  ser  necesario.  El  armado 
propuesto  cumple  con  los  requisitos  de  desa¬ 
rrollo  del  refuerzo.  Las  dos  barras  del  refuerzo 
negativo  interrumpidas  del  apoyo  izquierdo 
se  prolongaron  una  distancia  más  allá  del 
punto  de  inflexión  aproximadamente  igual  a 
un  peralte  efectivo,  con  lo  cual  se  evitan  los 
problemas  del  corte  de  barras  en  zonas  de 
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tensión  y  se  satisface  la  longitud  de  desarrollo 
para  las  barras  del  No.  8.  Las  barras  No.  70  in¬ 
terrumpidas  del  apoyo  derecho,  también  se 
prolongaron  un  peralte  más  allá  del  punto  de 
inflexión.  Es  claro  que  se  cumple  también  la 
especificación  de  que  por  lo  menos  la  tercera 
parte  del  refuerzo  negativo  debe  prolongarse 
una  cierta  distancia  desde  el  punto  de  infle¬ 
xión,  como  se  indicó  en  la  sección  9.10,  ya 
que  se  conservaron  dos  barras  del  No.  8  en  to¬ 
da  la  longitud  de  la  viga.  Debido  a  la  configu¬ 
ración  del  diagrama  de  momentos,  no  se 
consideró  conveniente  hacer  cortes  en  las  ba¬ 
rras  de  refuerzo  positivo,  de  manera  que  éste 
se  mantuvo  constante.  Por  último  se  compro¬ 
bó  también  que  el  refuerzo  positivo  en  los 
apoyos  proporciona  una  resistencia  superior 
a  la  mitad  de  la  correspondiente  al  refuerzo 
negativo,  como  se  señaló  en  la  sección 
20.4.2a,  y  que  la  resistencia  a  momento  tan¬ 
to  negativo  como  positivo,  en  todas  las  sec¬ 
ciones  de  la  viga,  es  por  lo  menos  igual  a  la 
cuarta  parte  de  la  mayor  resistencia  a  mo¬ 
mento  negativo  en  los  paños  de  los  apoyos. 

Los  detalles  de  anclaje  en  la  columna  ex¬ 
terior  requieren  especial  cuidado.  El  anclaje 
necesario  en  tensión  se  logró  sin  dificultad 
con  ganchos  estándar  de  90°.  El  anclaje  en 
compresión  es  quizás  algo  escaso,  ya  que  se¬ 
gún  el  AGI  no  debe  considerarse  la  contribu¬ 
ción  de  la  parte  doblada  del  gancho.  Sin 
embargo,  el  hecho  de  que  el  anclaje  se  efec¬ 
túa  dentro  de  una  zona  confinada,  ayuda  a 
aliviar  la  situación. 

Pata  ilustrar  el  detallado  del  refuerzo 
transversal,  por  sencillez,  se  consideró  única¬ 
mente  el  lado  derecho  de  la  viga,  suponiendo 
que  el  sismo  actúa  de  izquierda  a  derecha.  Es¬ 
ta  condición  es  la  que  produce  las  fuerzas 
cortantes  mayores  en  la  viga.  Se  aprecia  que 
la  fuerza  cortante  determinada  de  acuerdo 
con  lo  que  establece  el  AGI  (sección  20.4.2b 
y  figura  20.8)  es  bastante  mayor  que  la  dada 
por  el  análisis  estructural  (diagrama  de  la  ho¬ 
ja  de  cálculo  2).  El  procedimiento  utilizado 
para  determinar  las  separaciones  de  los  estri¬ 


bos  fue  semejante  al  aplicado  en  el  ejemplo 
14.8  que  implica  el  trazo  del  diagrama  de  las 
contribuciones  nominales  del  acero,  Vj.  &  tu¬ 
vo  en  cuenta  el  espaciamiento  máximo  del  re¬ 
fuerzo  en  la  zona  de  confinamiento,  cuya 
extensión  a  partir  del  paño  del  apoyo  es  igual 
a  140  cm;  en  el  ejemplo  el  espaciamiento  má¬ 
ximo  resultó  de  76  cm. 

Pata  definir  el  refuerzo  transversal  se  for¬ 
muló  una  tabla,  con  distancias  a  partir  del 
paño  del  apoyo  y  los  espaciamientos  corres¬ 
pondientes.  De  esta  tabla,  que  aparece  en  la 
hoja  de  cálculo  12,  se  pueden  deducir  las  si¬ 
guientes  conclusiones.  La  separación  de  12 
cm  necesaria  en  la  sección  crítica,  que  se  en¬ 
cuentra  a  64  cm  del  paño  del  apoyo,  resultó 
menor  que  el  espaciamiento  máximo  de  16 
cm  especificado  en  el  tramo  de  140  cm  para 
contar  con  un  confinamiento  adecuado,  por 
lo  que  rige  la  separación  calculada  por  cor¬ 
tante.  La  separación  por  cortante  admisible  al 
terminar  el  tramo  donde  debe  existir  confina¬ 
miento  fue  14  cm.  Puesto  que  este  valor  difie¬ 
re  poco  del  necesario  en  la  sección  crítica,  de 
12  cm,  se  optó  por  conservar  esta  separación 
hasta  una  sección  donde  el  refuerzo  transver¬ 
sal  pudiera  utilizarse  con  una  separación  de 
20  cm.  Esta  separación  quedó  teóricamente  a 
229  cm  del  paño.  El  siguiente  cambio  de  es¬ 
paciamiento  adoptado  fue  el  de  30  cm,  que 
podría  realizarse  a  309  cm  del  paño  del  apo¬ 
yo.  Este  espaciamiento  es  aproximadamente 
igual  al  máximo  admisible  de  d/2.  No  se 
juzgó  necesario  considerar  un  tramo  con  espa¬ 
ciamientos  a  25  cm,  ya  que  esto  sólo  habría 
afectado  a  un  número  muy  reducido  de  estri¬ 
bos.  &i  el  cálculo  de  las  separaciones  de  estribos 
no  fue  necesario  despreciar  la  contribución 
del  concreto,  ya  que  el  cortante  debido  a  sis¬ 
mo  en  el  paño  del  apoyo  fue  menor  que  la  mi¬ 
tad  del  cortante  de  diseño  total,  como  se 
comprueba  en  la  hoja  de  cálculo  9. 

Pata  completar  el  diseño  debe  revisarse 
el  agrietamiento  y  la  deflexión  de  acuerdo 
con  lo  indicado  en  las  secciones  10.8.1  y 
M.4.1. 
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Ejemplo  20.2  Detallado  del  refuerzo  de  una 
columna  de  estribos  en  una  estructura  en 
zona  de  alto  riesgo  sísmico  según  el  Regla¬ 
mento  ACI  318-02. 

Se  ilustra  en  este  ejemplo  la  manera  de  deter¬ 
minar  el  refuerzo  transversal  mínimo  con  que 
debe  contar  una  columna  de  una  estructura 
en  una  zona  de  alto  riesgo  sísmico,  de  acuer¬ 
do  con  las  indicaciones  del  Reglamento  ACI 
318-02. 

La  cuantía  del  refuerzo  longitudinal  de  la 
columna  es  0.01  73,  valor  comprendido  entre 
el  mínimo  de  0.01  y  el  máximo  de  0.06  espe¬ 
cificados  por  el  ACI. 


El  refuerzo  transversal  propuesto  consis¬ 
te  en  estribos  cerrados  combinados  con  una 
grapa  colocados  con  un  espaciamiento  máxi¬ 
mo  de  9  cm.  Estos  elementos  deben  reunir  las 
características  mostradas  en  la  figura  15.3b. 
La  sección  total  de  estribos  requerida  fue 
2.4  cm^,  valor  dado  por  la  ecuación  20.3. 
Pata  proporcionar  esta  sección  se  utilizaron 
estribos  del  No.  4,  cuyas  dos  ramas  tienen  una 
sección  de  2.5  cm^,  valor  mayor  que  el  calcu¬ 
lado.  Este  refuerzo  debe  abarcar  un  tramo  a 
partir  de  los  paños  de  las  juntas  con  una  lon¬ 
gitud  mínima,  £o=  58  cm.  El  primer  estribo 
se  colocó  a  4  cm  del  paño  y  a  continuación  se 
dispusieron  siete  estribos,  con  lo  que  se  re- 
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fuerza  un  tramo  de  67  cm,  longitud  superior  a 
la  longitud  mínima  de  58  cm. 

La  separación  de  los  estribos  en  la  por¬ 
ción  central  de  la  columna  puede  aumen¬ 
tarse  a  15  cm.  Rigió  aquí  el  medio  peralte 
efectivo  correspondiente  a  la  dimensión  más 
desfavorable  de  la  columna,  ya  que  los  re¬ 
quisitos  usuales  dan  todos  separaciones  ma¬ 
yores.  El  refuerzo  indicado  es  el  mínimo 


necesario.  Debe  revisarse  si  es  suficiente  para 
resistir  la  fuerza  cortante  que  pudiera  actuar. 
En  caso  necesario  deberá  modificarse  el  re¬ 
fuerzo  transversal  convenientemente. 

El  armado  transversal  propuesto  para  el 
extremo  superior  de  la  columna  se  muestra  es¬ 
quemáticamente  en  el  croquis  al  final  del 
ejemplo.  El  armado  en  el  extremo  inferior  de¬ 
be  ser  semejante. 
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Ejercicio 


20.1  Dimensionar  las  dos  vigas  del  croquis,  que  for¬ 
man  parte  de  un  marco  sujeto  a  sismo.  Los  dia¬ 
gramas  corresponden  a  acciones  multiplicadas 
por  los  factores  de  carga  apropiados.  Considerar 
un  concreto  de  250  kg/cm^  y  un  acero  de  4200 
kg/cm^.  Suponer  que  las  columnas  tienen  un  an¬ 
cho  de  65  cm.  Considerar  alto  riesgo  sísmico,  si 


se  emplea  el  Reglamento  ACI  318-02  o  un  factor 
de  ductilidad  Q  =  4,  si  utiliza  el  Reglamento  del 
Distrito  Federal  y  el  manual  de  la  referencia 
20.11.  Detallar  el  refuerzo  longitudinal  y  el 
transversal.  Revisar  el  agrietamiento  y  la  defle¬ 
xión  bajo  la  combinación  de  carga  vertical  y  sis¬ 
mo.  (Ver  croquis  en  la  página  siguiente.) 
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fy  =  4200  kg/cm^ 

f'c  =  200  kg/crr 

|2 

Pb  =  1 .61 8% 

P 

Mu/bd^ 

P 

Mu/bd^ 

P 

Mu/bd^ 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm2) 

{%) 

(kg/cm2) 

1 

0.1000 

3.722 

49 

0.4736 

16.59 

97 

0.8472 

27.83 

2 

0.1078 

4.006 

50 

0.4814 

16.84 

98 

0.8550 

28.05 

3 

0.1156 

4.290 

51 

0.4892 

17.09 

99 

0.8628 

28.27 

4 

0.1233 

4.574 

52 

0.4969 

17.34 

100 

0.8705 

28.48 

5 

0.1311 

4.856 

53 

0.5047 

17.59 

101 

0.8783 

28.70 

6 

0.1389 

5,138 

54 

0.5125 

17.84 

102 

0.8861 

28.91 

7 

0.1467 

5.420 

55 

0.5203 

18.09 

103 

0.8939 

29.13 

8 

0.1545 

5.700 

56 

0.5281 

18.33 

104 

0.9017 

29.34 

9 

0.1623 

5.980 

57 

0.5359 

18.58 

105 

0.9095 

29.55 

10 

0.1700 

6.259 

58 

0.5436 

18.82 

106 

0.9172 

29.76 

n 

0.1778 

6.537 

59 

0.5514 

19.07 

107 

0.9250 

29.97 

12 

0.1856 

6.815 

60 

0.5592 

19.31 

108 

0.9328 

30.18 

13 

0.1934 

7.092 

61 

0.5670 

19.56 

109 

0.9406 

30.39 

14 

0.2012 

7.368 

62 

0.5748 

19.80 

110 

0.9484 

30.60 

15 

0.2090 

7.644 

63 

0.5826 

20.04 

111 

0.9562 

30.81 

16 

0.2167 

7.919 

64 

0.5903 

20.28 

112 

0.9639 

31.01 

17 

0.2245 

8.193 

65 

0.5981 

20.52 

113 

0.9717 

31.22 

18 

0.2323 

8.466 

66 

0.6059 

20.76 

114 

0.9795 

31.43 

19 

0.2401 

8.739 

67 

0.6137 

21.00 

115 

0.9873 

31.63 

20 

0.2479 

9.011 

68 

0.6215 

21.24 

116 

0.9951 

31.83 

21 

0.2557 

9.283 

69 

0.6293 

21.47 

117 

1.003 

32.04 

22 

0.2634 

9.553 

70 

0.6370 

21.71 

118 

1.011 

32.24 

23 

0.2712 

9.823 

71 

0.6448 

21.95 

119 

1.018 

32.44 

24 

0.2790 

10.09 

72 

0.6526 

22.18 

120 

1.026 

32.64 

25 

0.2868 

10.36 

73 

0.6604 

22.42 

121 

1.034 

32.84 

26 

0.2946 

10.63 

74 

0.6682 

22.65 

122 

1.042 

33.04 

27 

0.3024 

10.90 

75 

0.6760 

22.88 

123 

1.050 

33.24 

28 

0.3101 

11.16 

76 

0.6837 

23.12 

124 

1.057 

33.44 

29 

0.3179 

11.43 

77 

0.6915 

23.35 

125 

1.065 

33.64 

30 

0.3257 

11.69 

78 

0.6993 

23.58 

126 

1.073 

33.84 

31 

0.3335 

11.96 

79 

0.7071 

23.81 

127 

1.081 

34.03 

32 

0.3413 

12.22 

80 

0.7149 

2-1.04 

128 

1.088 

34.23 

33 

0.3491 

12.48 

81 

0.7227 

24.27 

129 

1.096 

34.42 

34 

0.3568 

12.75 

82 

0.7304 

24.50 

130 

1.104 

34.62 

35 

0.3646 

13.01 

83 

0.7382 

24.72 

131 

1.112 

34.81 

36 

0.3724 

13.27 

84 

0.7460 

24.95 

132 

1.120 

35.00 

37 

0.3802 

13.53 

85 

0.7538 

25.18 

133 

1.127 

35.20 

38 

0.3880 

13.79 

86 

0.7616 

25.40 

134 

1.135 

35.39 

39 

0.3958 

14.05 

87 

0.7694 

25.63 

135 

1.143 

35.58 

40 

0.4035 

14.30 

88 

0.7771 

25.85 

136 

1.151 

35.77 

41 

0.4113 

14.56 

89 

0.7849 

26.07 

137 

1.159 

35.96 

42 

0.4191 

14.82 

90 

0.7927 

26.30 

138 

1.166 

36.15 

43 

0.4269 

15.07 

91 

0.8005 

26.52 

139 

1.174 

36.33 

44 

0.4347 

15.33 

92 

0.8083 

26.74 

140 

1.182 

36.52 

45 

0.4425 

15.58 

93 

0.8161 

26.96 

141 

1.190 

36.71 

46 

0.4502 

15.84 

94 

0.8238 

27.18 

142 

1.197 

36.89 

47 

0.4580 

16.09 

95 

0.8316 

27.40 

143 

1.205 

37.08 

48 

0.4658 

16.34 

96 

0.8394 

27.62 

144 

1.213 

37.26 
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fy  =  4200  kg/ci 

m2 

f'c  =  250  kg/cm2 

Pb  =  2.022% 

P 

Mu/bd^ 

P 

MJbd^ 

P 

Mu/bd^ 

(%) 

(kg/cm2) 

(%) 

(kg/cm^) 

{%) 

(kg/cm^) 

1 

0.1000 

3.733 

49 

0.5753 

20.20 

97 

1.051 

34.56 

2 

0.1099 

4.098 

50 

0.5852 

20.52 

98 

1.061 

34.84 

3 

0.1198 

4.462 

51 

0.5951 

20.84 

99 

1.070 

35.11 

4 

0.1297 

4.824 

52 

0.6050 

21.16 

100 

1.080 

35.39 

5 

0.1396 

5.186 

53 

0.6149 

21.48 

101 

1.090 

35.66 

6 

0.1495 

5.547 

54 

0.6248 

21.79 

102 

1.100 

35.93 

7 

0.1594 

5.907 

55 

0.6347 

22.11 

103 

1.110 

36.21 

8 

0.1693 

6.266 

56 

0.6446 

22.43 

104 

1.120 

36.48 

9 

0.1792 

6.624 

57 

0.6545 

22.74 

105 

1.130 

36.75 

10 

0.1891 

6.982 

58 

0.6644 

23.05 

106 

1.140 

37.02 

11 

0.1990 

7.338 

59 

0.6743 

23.37 

107 

1.150 

37.28 

12 

0.2089 

7.693 

60 

0.6842 

23.68 

108 

1.160 

37.55 

13 

0.2188 

8.048 

61 

0.6941 

23.99 

109 

1.169 

37.82 

14 

0.2287 

8.40 

62 

0.7040 

24.30 

110 

1.179 

38.08 

15 

0.2386 

8.75 

63 

0.7139 

24.61 

111 

1.189 

38.35 

16 

0.2485 

9.11 

64 

0.7238 

24.91 

112 

1.199 

38.61 

17 

0.2584 

9.46 

65 

0.7337 

25.22 

113 

1.209 

38.88 

18 

0.2683 

9.81 

66 

0.7436 

25.53 

114 

1.219 

39.14 

19 

0.2782 

10.16 

67 

0.7535 

25.83 

115 

1.229 

39.40 

20 

0.2881 

10.50 

68 

0.7634 

26.14 

116 

1.239 

39.66 

21 

0.2980 

10.85 

69 

0.7733 

26.44 

117 

1.249 

39.92 

22 

0.3079 

11.20 

70 

0.7832 

26.74 

118 

1.259 

40.18 

23 

0.3178 

11.54 

71 

0.7931 

27.04 

119 

1.268 

40.43 

24 

0.3277 

11.89 

72 

0.8030 

27.34 

120 

1.278 

40.69 

25 

0.3377 

12.23 

73 

0.8130 

27.64 

121 

1.288 

40.95 

26 

0.3476 

12.57 

74 

0.8229 

27.94 

122 

1.298 

41.20 

27 

0.3575 

12.92 

75 

0.8328 

28.24 

123 

1.308 

41.46 

28 

0.3674 

13.26 

76 

0.8427 

28.54 

124 

1.318 

41.71 

29 

0.3773 

13.60 

77 

0.8526 

28.83 

125 

1.328 

41.96 

30 

0.3872 

13.93 

78 

0.8625 

29.13 

126 

1.338 

42.21 

31 

0.3971 

14.27 

79 

0.8724 

29.42 

127 

1.348 

42.46 

32 

0.4070 

14.61 

80 

0.8823 

29.71 

128 

1.358 

42.71 

33 

0.4169 

14.95 

81 

0.8922 

30.01 

129 

1.367 

42.96 

34 

0.4268 

15.28 

82 

0.9021 

30.30 

130 

1.377 

43.21 

35 

0.4367 

15.62 

83 

0.9120 

30.59 

131 

1.387 

43.45 

36 

0.4466 

15.95 

84 

0.9219 

30.88 

132 

1.397 

43.70 

37 

0.4565 

16.28 

85 

0.9318 

31.17 

133 

1.407 

43.94 

38 

0.4664 

16.61 

86 

0.9417 

31.45 

134 

1.417 

44.19 

39 

0.4763 

16.94 

87 

0.9516 

31.74 

135 

1.427 

44.43 

40 

0.4862 

17.27 

88 

0.9615 

32.03 

136 

1.437 

44.67 

41 

0.4961 

17.60 

89 

0.9714 

32.31 

137 

1.447 

44.91 

42 

0.5060 

17.93 

90 

0.9813 

32.60 

138 

1.457 

45.15 

43 

0.5159 

18.26 

91 

0.9912 

32.88 

139 

1.466 

45.39 

44 

0.5258 

18.58 

92 

1.001 

33.16 

140 

1.476 

45.63 

45 

0.5357 

18.91 

93 

1.011 

33.44 

141 

1.486 

45.87 

46 

0.5456 

19.23 

94 

1.021 

33.72 

142 

1.496 

46.10 

47 

0.5555 

19.56 

95 

1.031 

34.00 

143 

1.506 

46.34 

48 

0.5654 

19.88 

96 

1.041 

34.28 

144 

1.516 

46.57 
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fy  =  4200  kg/cm^ 

f'c  =  300  kg/cm^ 

Pb  =  2.427% 

P 

MJbd^ 

P 

Mu/bd^ 

P 

M¡j/bd^ 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

1 

0.1000 

3.741 

49 

0.6773 

23.82 

97 

1.255 

41.30 

2 

0.1120 

4.186 

50 

0.6894 

24.21 

98 

1.267 

41.64 

3 

0.1241 

4.629 

51 

0.7014 

24.60 

99 

1.279 

41.97 

4 

0.1361 

5.072 

52 

0.7134 

24.99 

100 

1.291 

42.31 

5 

0.1481 

5.513 

53 

0.7255 

25.37 

101 

1.303 

42.64 

6 

0.1601 

5.953 

54 

0.7375 

25.76 

102 

1.315 

42.97 

7 

0.1722 

6.393 

55 

0.7495 

26.15 

103 

1.327 

43.30 

8 

0.1842 

6.831 

56 

0.7615 

26.53 

104 

1.339 

43.63 

9 

0.1962 

7.267 

57 

0.7736 

26.91 

105 

1.351 

43.96 

10 

0.2083 

7.703 

58 

0.7856 

27.29 

106 

1.363 

44.29 

11 

0.2203 

8.138 

59 

0.7976 

27.67 

107 

1.375 

44.62 

12 

0.2323 

8.571 

60 

0.8097 

28.05 

108 

1.387 

44.94 

13 

0.2443 

9.004 

61 

0.8217 

28.43 

109 

1.399 

45.27 

14 

0.2564 

9.435 

62 

0.8337 

28.81 

110 

1.411 

45.59 

15 

0.2684 

9.865 

63 

0.8457 

29.19 

111 

1.423 

45.91 

16 

0.2804 

10.29 

64 

0.8578 

29.56 

112 

1.435 

46.23 

17 

0.2924 

10.72 

65 

0.8698 

29.93 

113 

1.447 

46.55 

18 

0.3045 

11.15 

66 

0.8818 

30.31 

114 

1.459 

46.87 

19 

0.3165 

11.57 

67 

0.8938 

30.68 

115 

1.471 

47.19 

20 

0.3285 

12.00 

68 

0.9059 

31.05 

116 

1.483 

47.51 

21 

0.3406 

12.42 

69 

0.9179 

31.42 

117 

1.495 

47.82 

22 

0.3526 

12.84 

70 

0.9299 

31.79 

118 

1.507 

48.13 

23 

0.3646 

13.27 

71 

0.9420 

32.15 

119 

1.519 

48.45 

24 

0.3766 

13.69 

72 

0.9540 

32.52 

120 

1.531 

48.76 

25 

0.3887 

14.10 

73 

0.9660 

32.88 

121 

1.543 

49.07 

26 

0.4007 

14.52 

74 

0.9780 

33.25 

122 

1.555 

49.38 

27 

0.4127 

14.94 

75 

0.9901 

33.61 

123 

1.567 

49.69 

28 

0.4248 

15.35 

76 

1.002 

33.97 

124 

1.579 

50.00 

29 

0.4368 

15.77 

77 

1.014 

34.33 

125 

1.591 

50.30 

30 

0.4488 

16.18 

78 

1.026 

34.69 

126 

1.603 

50.61 

31 

0.4608 

16.59 

79 

1.038 

35.05 

127 

1.616 

50.91 

32 

0.4729 

17.00 

80 

1.050 

35.41 

128 

1.628 

51.21 

33 

0.4849 

17.41 

81 

1.062 

35.76 

129 

1.640 

51.52 

34 

0.4969 

17.82 

82 

1.074 

36.12 

130 

1.652 

51.82 

35 

0.5090 

18.23 

83 

1.086 

36.47 

131 

1.664 

52.12 

36 

0.5210 

18.64 

84 

1.098 

36.82 

132 

1.676 

52.41 

37 

0.5330 

19.04 

85 

1.110 

37.17 

133 

1.688 

52.71 

38 

0.5450 

19.45 

86 

1.122 

37.52 

134 

1.700 

53.01 

39 

0.5571 

19.85 

87 

1.134 

37.87 

135 

1.712 

53.30 

40 

0.5691 

20.25 

88 

1.146 

38.22 

136 

1.724 

53.60 

41 

0.5811 

20.65 

89 

1.158 

38.57 

137 

1.736 

53.89 

42 

0.5931 

21.05 

90 

1.170 

38.91 

138 

1.748 

54.18 

43 

0.6052 

21.45 

91 

1.183 

39.26 

139 

1.760 

54.47 

44 

0.6172 

21.85 

92 

1.195 

39.60 

140 

1.772 

54.76 

45 

0.6292 

22.24 

93 

1.207 

39.94 

141 

1.784 

55.05 

46 

0.6413 

22.64 

94 

1.219 

40.28 

142 

1.796 

55.34 

47 

0.6533 

23.03 

95 

1.231 

40.62 

143 

1.808 

55.62 

48 

0.6653 

23.43 

96 

1.243 

40.96 

144 

1.820 

55.91 

Apéndice  B  743 


fy  -  4200  kg/cm^ 

f'c  =  350  kg/cnr 

|2 

P6  =  2.831% 

P 

Mij/bd^ 

P 

MJhd^ 

P 

Mj/bd^ 

{%) 

(kg/cm2) 

(%) 

(kg/cm2) 

(%) 

(kg/cm^) 

1 

0.1000 

3.747 

49 

0.7790 

27.42 

97 

1.458 

48.03 

2 

0.1141 

4.271 

50 

0.7932 

27.88 

98 

1.472 

48.42 

3 

0.1283 

4.795 

51 

0.8073 

28.34 

99 

1.486 

48.82 

4 

0.1424 

5.317 

52 

0.8215 

28.80 

100 

1.501 

49.21 

5 

0.1566 

5.837 

53 

0.8356 

29.26 

101 

1.515 

49.60 

6 

0.1707 

6.357 

54 

0.8498 

29.71 

102 

1.529 

49.99 

7 

0.1849 

6.875 

55 

0.8639 

30.17 

103 

1.543 

50.38 

8 

0.1990 

7.391 

56 

0.8781 

30.62 

104 

1.557 

50.77 

9 

0.2132 

7.906 

57 

0.8922 

31.07 

105 

1.571 

51.16 

10 

0.2273 

8.42 

58 

0.9064 

31.52 

106 

1.585 

51.55 

11 

0.2415 

8.93 

59 

0.9205 

31.97 

107 

1.600 

51.93 

12 

0.2556 

9.44 

60 

0.9347 

32.42 

108 

1.614 

52.31 

13 

0.2698 

9.95 

61 

0.9488 

32.86 

109 

1.628 

52.69 

14 

0.2839 

10.46 

62 

0.9630 

33.31 

110 

1.642 

53.08 

15 

0.2981 

10.97 

63 

0.9771 

33.75 

111 

1.656 

53.45 

16 

0.3122 

11.48 

64 

0.9913 

34.19 

112 

1.670 

53.83 

17 

0.3263 

11.98 

65 

1.005 

34.63 

113 

1.684 

54.21 

18 

0.3405 

12.48 

66 

1.020 

35.07 

114 

1.699 

54.58 

19 

0.3546 

12.99 

67 

1.034 

35.51 

115 

1.713 

54.96 

20 

0.3688 

13.49 

68 

1.048 

35.95 

116 

1.727 

55.33 

21 

0.3829 

13.99 

69 

1.062 

36.38 

117 

1.741 

55.70 

22 

0.3971 

14.48 

70 

1.076 

36.82 

118 

1.755 

56.07 

23 

0.4112 

14.98 

71 

1.090 

37.25 

119 

1.769 

56.44 

24 

0.4254 

15.48 

72 

1.104 

37.68 

120 

1.783 

56.81 

25 

0.4395 

15.97 

73 

1.119 

38.11 

121 

1.798 

57.17 

26 

0.4537 

16.46 

74 

1.133 

38.54 

122 

1.812 

57.54 

27 

0.4678 

16.95 

75 

1.147 

38.96 

123 

1.826 

57.90 

28 

0.4820 

17.44 

76 

1.161 

39.39 

124 

1.840 

58.26 

29 

0.4961 

17.93 

77 

1.175 

39.81 

125 

1.854 

58.62 

30 

0.5103 

18.42 

78 

1.189 

40.24 

126 

1.868 

58.98 

31 

0.5244 

18.91 

79 

1.203 

40.66 

127 

1.883 

59.34 

32 

0.5386 

19.39 

80 

1.218 

41.08 

128 

1.897 

59.70 

33 

0.5527 

19.87 

81 

1.232 

41.50 

129 

1.911 

60.05 

34 

0.5668 

20.36 

82 

1.246 

41.92 

130 

1.925 

60.40 

35 

0.5810 

20.84 

83 

1.260 

42.33 

131 

1.939 

60.76 

36 

0.5951 

21.31 

84 

1.274 

42.75 

132 

1.953 

61.11 

37 

0.6093 

21.79 

85 

1.288 

43.16 

133 

1.967 

61.46 

38 

0.6234 

22.27 

86 

1.302 

43.58 

134 

1.982 

61.81 

39 

0.6376 

22.74 

87 

1.317 

43.99 

135 

1.996 

62.15 

40 

0.6517 

23.22 

88 

1.331 

44.40 

136 

2.010 

62.50 

41 

0.6659 

23.69 

89 

1.345 

44.81 

137 

2.024 

62.84 

42 

0.6800 

24.16 

90 

1.359 

45.21 

138 

2.038 

63.19 

43 

0.6942 

24.63 

91 

1.373 

45.62 

139 

2.052 

63.53 

44 

0.7083 

25.10 

92 

1.387 

46.02 

140 

2.066 

63.87 

45 

0.7225 

25.57 

93 

1.402 

46.43 

141 

2.081 

64.21 

46 

0.7366 

26.03 

94 

1.416 

46.83 

142 

2.095 

64.55 

47 

0.7508 

26.50 

95 

1.430 

47.23 

143 

2.109 

64.88 

48 

0.7649 

26.96 

96 

1.444 

47.63 

144 

2.123 

65.22 

744  Apéndice  B 


fy  =  4200  kg/ci 

f'c  =  400  kg/cm 

|2 

Pb  =  3.129% 

P 

Mu/bd^ 

P 

MJbd^ 

P 

MJbd^ 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

1 

0.1000 

3.751 

49 

0.854 

30.16 

97 

1.608 

53.25 

2 

0.1157 

4.335 

50 

0.870 

30.68 

98 

1.624 

53.70 

3 

0.1314 

4.918 

51 

0.886 

31.19 

99 

1.640 

54.14 

4 

0.1471 

5.499 

52 

0.901 

31.70 

100 

1 .656 

54.58 

5 

0.1629 

6.078 

53 

0.917 

32.21 

101 

1.671 

55.02 

6 

0.1786 

6.657 

54 

0.933 

32.72 

102 

1.687 

55.46 

7 

0.1943 

7.234 

55 

0.949 

33.23 

103 

1.703 

55.90 

8 

0.2100 

7.809 

56 

0.964 

33.73 

104 

1.718 

56.34 

9 

0.2257 

8.383 

57 

0.980 

34.24 

105 

1.734 

56.78 

10 

0.2414 

8.956 

58 

0.996 

34.74 

106 

1.750 

57.21 

11 

0.2571 

9.527 

59 

1.011 

35.24 

107 

1.766 

57.64 

12 

0.2728 

10.10 

60 

1.027 

35.75 

108 

1.781 

58.07 

13 

0.2886 

10.66 

61 

1.043 

36.24 

109 

1.797 

58.50 

14 

0.3043 

11.23 

62 

1.059 

36.74 

110 

1.813 

58.93 

15 

0.3200 

11.80 

63 

1.074 

37.24 

111 

1.828 

59.36 

16 

0.3357 

12.36 

64 

1.090 

37.73 

112 

1.844 

59.78 

17 

0.3514 

12.92 

65 

1.106 

38.23 

113 

1.860 

60.21 

18 

0.3671 

13.48 

66 

1.121 

38.72 

114 

1.876 

60.63 

19 

0.3828 

14.04 

67 

1.137 

39.21 

115 

1.891 

61.05 

20 

0.3986 

14.60 

68 

1.153 

39.70 

116 

1.907 

61.47 

21 

0.4143 

15.16 

69 

1.169 

40.18 

117 

1.923 

61.89 

22 

0.4300 

15.71 

70 

1.184 

40.67 

118 

1.938 

62.31 

23 

0.4457 

16.27 

71 

1.200 

41.16 

119 

1.954 

62.72 

24 

0.4614 

16.82 

72 

1.216 

41.64 

120 

1.970 

63.14 

25 

0.4771 

17.37 

73 

1.231 

42.12 

121 

1.986 

63.55 

26 

0.4928 

17.92 

74 

1.247 

42.60 

122 

2.001 

63.96 

27 

0.5085 

18.47 

75 

1.263 

43.08 

123 

2.017 

64.37 

28 

0.5243 

19.01 

76 

1.278 

43.56 

124 

2.033 

64.78 

29 

0.5400 

19.56 

77 

1.294 

44.03 

125 

2.048 

65.19 

30 

0.5557 

20.10 

78 

1.310 

44.51 

126 

2.064 

65.59 

31 

0.5714 

20.65 

79 

1.326 

44.98 

127 

2.080 

65.99 

32 

0.5871 

21.19 

80 

1.341 

45.45 

128 

2.096 

66.40 

33 

0.6028 

21.73 

81 

1.357 

45.92 

129 

2.111 

66.80 

34 

0.6185 

22.26 

82 

1.373 

46.39 

130 

2.127 

67.20 

35 

0.6343 

22.80 

83 

1.388 

46.86 

131 

2.143 

67.60 

36 

0.6500 

23.34 

84 

1.404 

47.32 

132 

2.158 

67.99 

37 

0.6657 

23.87 

85 

1.420 

47.79 

133 

2.174 

68.39 

38 

0.6814 

24.40 

86 

1.436 

48.25 

134 

2.190 

68.78 

39 

0.6971 

24.93 

87 

1.451 

48.71 

135 

2.206 

69.17 

40 

0.7128 

25.46 

88 

1.467 

49.17 

136 

2.221 

69.57 

41 

0.7285 

25.99 

89 

1.483 

49.63 

137 

2.237 

69.95 

42 

0.7442 

26.52 

90 

1.498 

50.09 

138 

2.253 

70.34 

43 

0.7600 

27.04 

91 

1.514 

50.55 

139 

2.268 

70.73 

44 

0.7757 

27.56 

92 

1.530 

51.00 

140 

2.284 

71.11 

45 

0.7914 

28.09 

93 

1.546 

51.45 

141 

2.300 

71.50 

46 

0.8071 

28.61 

94 

1.561 

51.90 

142 

2.316 

71.88 

47 

0.8228 

29.13 

95 

1.577 

52.35 

143 

2.331 

72.26 

48 

0.8385 

29.64 

96 

1.593 

52.80 

144 

2.347 

72.64 

Apéndice  B  745 


fy  =  4200  kg/cm^ 

f'c  =  450  kg/cm 

|2 

Pb  =  3.398% 

P 

MJbd^ 

P 

MJbd^ 

P 

Mj/bd^ 

{%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

1 

0.1000 

3.754 

49 

0.9217 

32.64 

97 

1.743 

58.02 

2 

0.1171 

4.387 

50 

0.9388 

33.20 

98 

1.761 

58.51 

3 

0.1342 

5.022 

51 

0.9559 

33.76 

99 

1.778 

59.00 

4 

0.1514 

5.654 

52 

0.9731 

34.33 

100 

1.795 

59.49 

5 

0.1685 

6.286 

53 

0.9902 

34.89 

101 

1.812 

59.97 

6 

0.1856 

6.915 

54 

1.007 

35.44 

102 

1.829 

60.46 

7 

0.2027 

7.543 

55 

1.024 

36.00 

103 

1.846 

60.94 

8 

0.2198 

8.169 

56 

1.042 

36.56 

104 

1.863 

61.42 

9 

0.2370 

8.793 

57 

1.059 

37.11 

105 

1.880 

61.91 

10 

0.2541 

9.415 

58 

1.076 

37.66 

106 

1.897 

62.38 

11 

0.2712 

10.036 

59 

1.093 

38.21 

107 

1.915 

62.86 

12 

0.2883 

10.66 

60 

1.110 

38.76 

108 

1.932 

63.34 

13 

0.3054 

11.27 

61 

1.127 

39.31 

109 

1.949 

63.81 

14 

0.3225 

11.89 

62 

1.144 

39.86 

lio 

1.966 

64.29 

15 

0.3397 

12.50 

63 

1.161 

40.40 

111 

1.983 

64.76 

16 

0.3568 

13.11 

64 

1.178 

40.94 

112 

2.000 

65.23 

17 

0.3739 

13.73 

65 

1.196 

41.49 

113 

2.017 

65.70 

18 

0.3910 

14.33 

66 

1.213 

42.03 

114 

2.034 

66.16 

19 

0.4081 

14.94 

67 

1.230 

42.56 

115 

2.052 

66.63 

20 

0.4253 

15.55 

68 

1.247 

43.10 

116 

2.069 

67.09 

21 

0.4424 

16.15 

69 

1.264 

43.64 

117 

2.086 

67.56 

22 

0.4595 

16.75 

70 

1.281 

44.17 

118 

2.103 

68.02 

23 

0.4766 

17.35 

71 

1.298 

44.70 

119 

2.120 

68.48 

24 

0.4937 

17.95 

72 

1.315 

45.23 

120 

2.137 

68.94 

25 

0.5109 

18.55 

73 

1.333 

45.76 

121 

2.154 

69.39 

26 

0.5280 

19.14 

74 

1.350 

46.29 

122 

2.171 

69.85 

27 

0.5451 

19.74 

75 

1.367 

46.82 

123 

2.189 

70.30 

28 

0.5622 

20.33 

76 

1.384 

47.34 

124 

2.206 

70.75 

29 

0.5793 

20.92 

77 

1.401 

47.87 

125 

2.223 

71.20 

30 

0.5964 

21.51 

78 

1.418 

48.39 

126 

2.240 

71.65 

31 

0.6136 

22.09 

79 

1.435 

48.91 

127 

2.257 

72.10 

32 

0.6307 

22.68 

80 

1.452 

49.43 

128 

2.274 

72.55 

33 

0.6478 

23.26 

81 

1.470 

49.95 

129 

2.291 

72.99 

34 

0.6649 

23.84 

82 

1.487 

50.46 

130 

2.308 

73.43 

35 

0.6820 

24.42 

83 

1.504 

50.98 

131 

2.325 

73.87 

36 

0.6992 

25.00 

84 

1.521 

51.49 

132 

2.343 

74.31 

37 

0.7163 

25.58 

85 

1.538 

52.00 

133 

2.360 

74.75 

38 

0.7334 

26.15 

86 

1.555 

52.51 

134 

2.377 

75.19 

39 

0.7505 

26.73 

87 

1.572 

53.02 

135 

2.394 

75.62 

40 

0.7676 

27.30 

88 

1.589 

53.52 

136 

2.411 

76.06 

41 

0.7848 

27.87 

89 

1.606 

54.03 

137 

2.428 

76.49 

42 

0.8019 

28.43 

90 

1.624 

54.53 

138 

2.445 

76.92 

43 

0.8190 

29.00 

91 

1.641 

55.04 

139 

2.462 

77.35 

44 

0.8361 

29.56 

92 

1.658 

55.54 

140 

2.480 

77.78 

45 

0.8532 

30.13 

93 

1.675 

56.03 

141 

2.497 

78.20 

46 

0.8703 

30.69 

94 

1.692 

56.53 

142 

2.514 

78.63 

47 

0.8875 

31.25 

95 

1.709 

57.03 

143 

2.531 

79.05 

48 

0.9046 

31.81 

96 

1.726 

57.52 

144 

2.548 

79.47 

746  Apéndices 


fy  =  4200  kg/cm^ 

f'c  =  500  kg/cm^ 

Pb  =  3.639% 

P 

MJbd^ 

P 

Mu/bd^ 

P 

Mij/bd^ 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

1 

0.1000 

3.757 

49 

0.9827 

34.89 

97 

1.865 

62.39 

2 

0.1184 

4.442 

50 

1.001 

35.50 

98 

1.884 

62.92 

3 

0.1368 

5.127 

51 

1.019 

36.11 

99 

1.902 

63.45 

4 

0.1552 

5.809 

52 

1.038 

36.72 

100 

1.920 

63.98 

5 

0.1736 

6.490 

53 

1.056 

37.32 

101 

1.939 

64.51 

6 

0.1919 

7.169 

54 

1.075 

37.92 

102 

1.957 

65.04 

7 

0.2103 

7.847 

55 

1.093 

38.53 

103 

1.976 

65.57 

8 

0.2287 

8.524 

56 

1.111 

39.13 

104 

1.994 

66.09 

9 

0.2471 

9.198 

57 

1.130 

39.73 

105 

2.012 

66.61 

10 

0.2655 

9.871 

58 

1.148 

40.32 

106 

2.031 

67.14 

11 

0.2839 

10.54 

59 

1.167 

40.92 

107 

2.049 

67.66 

12 

0.3023 

11.21 

60 

1.185 

41.51 

108 

2.068 

68.17 

13 

0.3207 

11.88 

61 

1.203 

42.11 

109 

2.086 

68.69 

14 

0.3391 

12.55 

62 

1.222 

42.70 

110 

2.104 

69.21 

15 

0.3574 

13.21 

63 

1.240 

43.29 

111 

2.123 

69.72 

16 

0.3758 

13.88 

64 

1.258 

43.87 

112 

2.141 

70.23 

17 

0.3942 

14.54 

65 

1.277 

44.46 

113 

2.160 

70.74 

18 

0.4126 

15.20 

66 

1.295 

45.04 

114 

2.178 

71.25 

19 

0.4310 

15.86 

67 

1.314 

45.63 

115 

2.196 

71.76 

20 

0.4494 

16.52 

68 

1.332 

46.21 

116 

2.215 

72.26 

21 

0.4678 

17.17 

69 

1.350 

46.79 

117 

2.233 

72.77 

22 

0.4862 

17.83 

70 

1.369 

47.37 

118 

2.251 

73.27 

23 

0.5046 

18.48 

71 

1.387 

47.94 

119 

2.270 

73.77 

24 

0.5229 

19.13 

72 

1.406 

48.52 

120 

2.288 

74.27 

25 

0.5413 

19.78 

73 

1.424 

49.09 

121 

2.307 

74.77 

26 

0.5597 

20.43 

74 

1.442 

49.66 

122 

2.325 

75.27 

27 

0.5781 

21.07 

75 

1.461 

50.24 

123 

2.343 

75.76 

28 

0.5965 

21.72 

76 

1.479 

50.80 

124 

2.362 

76.25 

29 

0.6149 

22.36 

77 

1.498 

51.37 

125 

2.380 

76.74 

30 

0.6333 

23.00 

78 

1.516 

51.94 

126 

2.399 

77.23 

31 

0.6517 

23.64 

79 

1.534 

52.50 

127 

2.417 

77.72 

32 

0.6701 

24.28 

80 

1.553 

53.06 

128 

2.435 

78.21 

33 

0.6884 

24.92 

81 

1.571 

53.62 

129 

2.454 

78.70 

34 

0.7068 

25.55 

82 

1.589 

54.18 

130 

2.472 

79.18 

35 

0.7252 

26.19 

83 

1.608 

54.74 

131 

2.491 

79.66 

36 

0.7436 

26.82 

84 

1.626 

55.30 

132 

2.509 

80.14 

37 

0.7620 

27.45 

85 

1.645 

55.85 

133 

2.527 

80.62 

38 

0.7804 

28.08 

86 

1.663 

56.41 

134 

2.546 

81.10 

39 

0.7988 

28.70 

87 

1.681 

56.96 

135 

2.564 

81.57 

40 

0.8172 

29.33 

88 

1.700 

57.51 

136 

2.582 

82.05 

41 

0.8356 

29.95 

89 

1.718 

58.06 

137 

2.601 

82.52 

42 

0.8539 

30.58 

90 

1.737 

58.60 

138 

2.619 

82.99 

43 

0.8723 

31.20 

91 

1.755 

59.15 

139 

2.638 

83.46 

44 

0.8907 

31.82 

92 

1.773 

59.69 

140 

2.656 

83.93 

45 

0.9091 

32.43 

93 

1.792 

60.23 

141 

2.674 

84.39 

46 

0.9275 

33.05 

94 

1.810 

60.77 

142 

2.693 

84.86 

47 

0.9459 

33.67 

95 

1.829 

61.31 

143 

2.711 

85.32 

48 

0.9643 

34.28 

96 

1.847 

61.85 

144 

2.7296 

85.78 

Apéndice  B  747 


fy  =  4200  kg/cm^ 

fe  =  550  kg/err 

|2 

Pb  =  3.853% 

P 

Mu/bd^ 

P 

MijJbd^ 

P 

Mu/bd^ 

(%) 

(kg/cm2) 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

1 

0.1000 

3.759 

49 

1.037 

36.90 

97 

1.973 

66.32 

2 

0.1195 

4.487 

50 

1.056 

37.55 

98 

1.993 

66.90 

3 

0.1390 

5.214 

51 

1.076 

38.20 

99 

2.012 

67.47 

4 

0.1585 

5.939 

52 

1.095 

38.85 

100 

2.032 

68.04 

5 

0.1781 

6.663 

53 

1.115 

39.50 

101 

2.051 

68.61 

6 

0.1976 

7.385 

54 

1.134 

40.14 

102 

2.071 

69.17 

7 

0.2171 

8.105 

55 

1.154 

40.78 

103 

2.090 

69.74 

8 

0.2366 

8.824 

56 

1.173 

41.43 

104 

2.110 

70.30 

9 

0.2561 

9.541 

57 

1.193 

42.06 

105 

2.129 

70.86 

10 

0.2756 

10.26 

58 

1.212 

42.70 

106 

2.149 

71.43 

11 

0.2951 

10.97 

59 

1.232 

43.34 

107 

2.168 

71.98 

12 

0.3146 

11.68 

60 

1.251 

43.97 

108 

2.188 

72.54 

13 

0.3342 

12.39 

61 

1.271 

44.61 

109 

2.207 

73.10 

14 

0.3537 

13.10 

62 

1.290 

45.24 

110 

2.227 

y73.65 

15 

0.3732 

13.81 

63 

1.310 

45.87 

111 

2.246 

74.20 

16 

0.3927 

14.52 

64 

1.329 

46.50 

112 

2.266 

74.75 

17 

0.4122 

15.22 

65 

1.349 

47.12 

113 

2.285 

75.30 

18 

0.4317 

15.92 

66 

1.368 

47.75 

114 

2.305 

75.85 

19 

0.4512 

16.62 

67 

1.388 

48.37 

115 

2.324 

76.40 

20 

0.4707 

17.32 

68 

1.407 

48.99 

116 

2.344 

76.94 

21 

0.4903 

18.02 

69 

1.427 

49.61 

117 

2.363 

77.48 

22 

0.5098 

18.72 

70 

1.446 

50.23 

118 

2.383 

78.02 

23 

0.5293 

19.41 

71 

1.466 

50.85 

119 

2.402 

78.56 

24 

0.5488 

20.11 

72 

1.485 

51.46 

120 

2.422 

79.10 

25 

0.5683 

20.80 

73 

1.505 

52.08 

121 

2.442 

79.64 

26 

0.5878 

21.49 

74 

1.524 

52.69 

122 

2.461 

80.17 

27 

0.6073 

22.17 

75 

1.544 

53.30 

123 

2.481 

80.70 

28 

0.6268 

22.86 

76 

1.563 

53.91 

124 

2.500 

81.24 

29 

0.6464 

23.55 

77 

1.583 

54.52 

125 

2.520 

81.77 

30 

0.6659 

24.23 

78 

1.602 

55.12 

126 

2.539 

82.29 

31 

0.6854 

24.91 

79 

1.622 

55.73 

127 

2.559 

82.82 

32 

0.7049 

25.59 

80 

1.641 

56.33 

128 

2.578 

83.34 

33 

0.7244 

26.27 

81 

1.661 

56.93 

129 

2.598 

83.87 

34 

0.7439 

26.95 

82 

1.681 

57.53 

130 

2.617 

84.39 

35 

0.7634 

27.62 

83 

1.700 

58.13 

131 

2.637 

84.91 

36 

0.7829 

28.29 

84 

1.720 

58.72 

132 

2.656 

85.43 

37 

0.8025 

28.97 

85 

1.739 

59.32 

133 

2.676 

85.94 

38 

0.8220 

29.64 

86 

1.759 

59.91 

134 

2.695 

86.46 

39 

0.8415 

30.30 

87 

1.778 

60.50 

135 

2.715 

86.97 

40 

0.8610 

30.97 

88 

1.798 

61.09 

136 

2.734 

87.49 

41 

0.8805 

31.64 

89 

1.817 

61.68 

137 

2.754 

88.00 

42 

0.9000 

32.30 

90 

1.837 

62.26 

138 

2.773 

88.50 

43 

0.9195 

32.96 

91 

1.856 

62.85 

139 

2.793 

89.01 

44 

0.9390 

33.62 

92 

1.876 

63.43 

140 

2.812 

89.52 

45 

0.9586 

34.28 

93 

1.895 

64.01 

141 

2.832 

90.02 

46 

0.9781 

34.94 

94 

1.915 

64.59 

142 

2.851 

90.52 

47 

0.9976 

35.60 

95 

1.934 

65.17 

143 

2.871 

91.02 

48 

1.017 

36.25 

96 

1.954 

65.75 

144 

2.890 

91.52 

748  Apéndice  B 


fy  =  4200  kg/c 

f'c  =  600  kg/c 

Pb  =  4.0408% 

P 

Mu/bd^ 

P 

MJbd^ 

P 

Mu/bd^ 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

1 

0.1000 

3.761 

49 

1.084 

38.68 

97 

2.067 

69.83 

2 

0.1205 

4.526 

50 

1.104 

39.37 

98 

2.088 

70.44 

3 

0.1410 

5.291 

51 

1.125 

40.05 

99 

2.108 

71.05 

4 

0.1615 

6.053 

52 

1.145 

40.74 

100 

2.129 

71.65 

5 

0.1820 

6.814 

53 

1.166 

41.42 

101 

2.149 

72.26 

6 

0.2025 

7.574 

54 

1.186 

42.10 

102 

2.170 

72.86 

7 

0.2230 

8.331 

55 

1.207 

42.78 

103 

2.190 

73.46 

8 

0.2435 

9.087 

56 

1.227 

43.46 

104 

2.211 

74.06 

9 

0.2639 

9.842 

57 

1.248 

44.13 

105 

2.231 

74.66 

10 

0.2844 

10.59 

58 

1.268 

44.81 

106 

2.252 

75.25 

n 

0.3049 

11.35 

59 

1.289 

45.48 

107 

2.272 

75.85 

12 

0.3254 

12.10 

60 

1.309 

46.15 

108 

2.293 

76.44 

13 

0.3459 

12.84 

61 

1.330 

46.82 

109 

2.313 

77.03 

14 

0.3664 

13.59 

62 

1.350 

47.49 

110 

2.334 

77.62 

15 

0.3869 

14.33 

63 

1.371 

48.15 

111 

2.354 

78.21 

16 

0.4074 

15.08 

64 

1.391 

48.82 

112 

2.375 

78.79 

17 

0.4279 

15.82 

65 

1.412 

49.48 

113 

2.395 

79.38 

18 

0.4484 

16.56 

66 

1.432 

50.14 

114 

2.416 

79.96 

19 

0.4689 

17.30 

67 

1.453 

50.80 

115 

2.436 

80.54 

20 

0.4894 

18.03 

68 

1.473 

51.46 

116 

2.457 

81.12 

21 

0.5099 

18.77 

69 

1.494 

52.12 

117 

2.477 

81.70 

22 

0.5304 

19.50 

70 

1.514 

52.77 

118 

2.498 

82.28 

23 

0.5509 

20.23 

71 

1.535 

53.42 

119 

2.518 

82.85 

24 

0.5714 

20.96 

72 

1.555 

54.08 

120 

2.539 

83.42 

25 

0.5918 

21.69 

73 

1.576 

54.73 

121 

2.559 

84.00 

26 

0.6123 

22.42 

74 

1.596 

55.37 

122 

2.580 

84.57 

27 

0.6328 

23.14 

75 

1.617 

56.02 

123 

2.600 

85.13 

28 

0.6533 

23.87 

76 

1.637 

56.67 

124 

2.621 

85.70 

29 

0.6738 

24.59 

77 

1.658 

57.31 

125 

2.641 

86.27 

30 

0.6943 

25.31 

78 

1.678 

57.95 

126 

2.662 

86.83 

31 

0.7148 

26.03 

79 

1.699 

58.59 

127 

2.682 

87.39 

32 

0.7353 

26.74 

80 

1.719 

59.23 

128 

2,703 

87.95 

33 

0.7558 

27.46 

81 

1.739 

59.87 

129 

2.723 

88.51 

34 

0.7763 

28.17 

82 

1.760 

60.50 

130 

2.744 

89.07 

35 

0.7968 

28.88 

83 

1.780 

61.13 

131 

2.764 

89.62 

36 

0.8173 

29.59 

84 

1.801 

61.77 

132 

2.785 

90.17 

37 

0.8378 

30.30 

85 

1.821 

62.40 

133 

2.805 

90.73 

38 

0.8583 

31.01 

86 

1.842 

63.03 

134 

2.826 

91.28 

39 

0.8788 

31.71 

87 

1.862 

63.65 

135 

2.846 

91.82 

40 

0.8993 

32.42 

88 

1.883 

64.28 

136 

2.867 

92.37 

41 

0.9197 

33.12 

89 

1.903 

64.90 

137 

2.887 

92.92 

42 

0.9402 

33.82 

90 

1.924 

65.52 

138 

2.908 

93.46 

43 

0.9607 

34.52 

91 

1.944 

66.14 

139 

2.928 

94.00 

44 

0.9812 

35.22 

92 

1.965 

66.76 

140 

2.949 

94.54 

45 

1.002 

35.91 

93 

1.985 

67.38 

141 

2.969 

95.08 

46 

1.022 

36.61 

94 

2.006 

68.00 

142 

2.990 

95.62 

47 

1.043 

37.30 

95 

2.026 

68.61 

143 

3.010 

96.15 

48 

1.063 

37.99 

96 

2.047 

69.22 

144 

3.031 

96.69 

Apéndice  B  749 


fy  =  4200  kg/cm^ 

f'c  =  650  kg/cm 

|2 

Pb  =  4.200% 

P 

Mu/bd^ 

P 

Mu/bd^ 

P 

MJbd^ 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

1 

0.1000 

3.762 

49 

1.124 

40.22 

97 

2.148 

72.90 

2 

0.1213 

4.560 

50 

1.145 

40.94 

98 

2.169 

73.55 

3 

0.1427 

5.356 

51 

1.167 

41.65 

99 

2.191 

74.19 

4 

0.1640 

6.151 

52 

1.188 

42.37 

100 

2.212 

74.82 

5 

0.1853 

6.944 

53 

1.209 

43.08 

101 

2.233 

75.46 

6 

0.2067 

7.735 

54 

1.231 

43.80 

102 

2.255 

76.09 

7 

0.2280 

8.525 

55 

1.252 

44.51 

103 

2.276 

76.73 

8 

0.2493 

9.313 

56 

1.273 

45.22 

104 

2.297 

77.36 

9 

0.2707 

10.10 

57 

1.295 

45.93 

105 

2.319 

77.99 

10 

0.2920 

10.88 

58 

1.316 

46.63 

106 

2.340 

78.61 

11 

0.3133 

11.67 

59 

1.337 

47.34 

107 

2.361 

79.24 

12 

0.3347 

12.45 

60 

1.359 

48.04 

108 

2.383 

79.87 

13 

0.3560 

13.23 

61 

1.380 

48.74 

109 

2.404 

80.49 

14 

0.3773 

14.01 

62 

1.401 

49.44 

lio 

2.425 

81.11 

15 

0.3987 

14.78 

63 

1.423 

50.14 

111 

2.447 

81.73 

16 

0.4200 

15.56 

64 

1.444 

50.84 

112 

2.468 

82.35 

17 

0.4413 

16.33 

65 

1.465 

51.53 

113 

2.489 

82.96 

18 

0.4626 

17.10 

66 

1.487 

52.22 

114 

2.511 

83.58 

19 

0.4840 

17.87 

67 

1.508 

52.92 

115 

2.532 

84.19 

20 

0.5053 

18.64 

68 

1.529 

53.61 

116 

2.553 

84.80 

21 

0.5266 

19.41 

69 

1.551 

54.29 

117 

2.575 

85.41 

22 

0.5480 

20.17 

70 

1.572 

54.98 

118 

2.596 

86.02 

23 

0.5693 

20.94 

71 

1.593 

55.67 

119 

2.617 

86.63 

24 

0.5906 

21.70 

72 

1.615 

56.35 

120 

2.639 

87.23 

25 

0.6120 

22.46 

73 

1.636 

57.03 

121 

2.660 

87.84 

26 

0.6333 

23.22 

74 

1.657 

57.71 

122 

2.681 

88.44 

27 

0.6546 

23.98 

75 

1.679 

58.39 

123 

2.703 

89.04 

28 

0.6760 

24.73 

76 

1.700 

59.07 

124 

2.724 

89.64 

29 

0.6973 

25;48 

77 

1.721 

59.74 

125 

2.745 

90.23 

30 

0.7186 

26.24 

78 

1.743 

60.42 

126 

2.767 

90.83 

31 

0.7400 

26.99 

79 

1.764 

61.09 

127 

2.788 

91.42 

32 

0.7613 

27.74 

80 

1.785 

61.76 

128 

2.809 

92.01 

33 

0.7826 

28.48 

81 

1.807 

62.43 

129 

2.831 

92.60 

34 

0.8040 

29.23 

82 

1.828 

63.09 

130 

2.852 

93.19 

35 

0.8253 

29.97 

83 

1.849 

63.76 

131 

2.873 

93.78 

36 

0.8466 

30.72 

84 

1.871 

64.42 

132 

2.895 

94.37 

37 

0.8680 

31.46 

85 

1.892 

65.09 

133 

2.916 

94.95 

38 

0.8893 

32.19 

86 

1.913 

65.75 

134 

2.937 

95.53 

39 

0.9106 

32.93 

87 

1.935 

66.41 

135 

2.959 

96.11 

40 

0.9320 

33.67 

88 

1.956 

67.06 

136 

2.980 

96.69 

41 

0.9533 

34.40 

89 

1.977 

67.72 

137 

3.001 

97.27 

42 

0.9746 

35.13 

90 

1.999 

68.37 

138 

3.023 

97.84 

43 

0.9960 

35.87 

91 

2.020 

69.02 

139 

3.044 

98.42 

44 

1.017 

36.59 

92 

2.041 

69.68 

140 

3.065 

98.99 

45 

1.039 

37.32 

93 

2.063 

70.32 

141 

3.087 

99.56 

46 

1.060 

38.05 

94 

2.084 

70.97 

142 

3.108 

100.1 

47 

1.081 

38.77 

95 

2.105 

71.62 

143 

3.129 

100.7 

48 

1.103 

39.50 

96 

2.127 

72.26 

144 

3.151 

101.3 

750  Apéndices 


fy  =  4200  kg/cm^ 

í'c  =  700  kg/cm 

l2 

Pb  =  4.333% 

P 

MJhd^ 

P 

Mu/bd^ 

P 

Mu/bd^ 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

1 

0.1000 

3.763 

49 

1.157 

41.51 

97 

2.215 

75.54 

2 

0.1220 

4.588 

50 

1.179 

42.26 

98 

2.237 

76.20 

3 

0.1441 

5.411 

51 

1.201 

43.01 

99 

2.259 

76.87 

4 

0.1661 

6.232 

52 

1.223 

43.75 

100 

2.281 

77.54 

5 

0.1881 

7.052 

53 

1.245 

44.49 

101 

2.303 

78.20 

6 

0.2101 

7.870 

54 

1.267 

45.23 

102 

2.325 

78.87 

7 

0.2322 

8.686 

55 

1.290 

45.97 

103 

2.347 

79.53 

8 

0.2542 

9.501 

56 

1.312 

46.71 

104 

2.369 

80.19 

9 

0.2762 

10.31 

57 

1.334 

47.44 

105 

2.391 

80.84 

10 

0.2983 

11.13 

58 

1.356 

48.18 

106 

2.413 

81.50 

11 

0.3203 

11.94 

59 

1.378 

48.91 

107 

2.435 

82.15 

12 

0.3423 

12.74 

60 

1.400 

49.64 

108 

2.457 

82.81 

13 

0.3643 

13.55 

61 

1.422 

50.37 

109 

2.479 

83.46 

14 

0.3864 

14.36 

62 

1.444 

51.10 

110 

2.501 

84.11 

15 

0.4084 

15.16 

63 

1.466 

51.82 

111 

2.523 

84.76 

16 

0.4304 

15.96 

64 

1.488 

52.55 

112 

2.545 

85.40 

17 

0.4524 

16.76 

65 

1.510 

53.27 

113 

2.567 

86.05 

18 

0.4745 

17.56 

66 

1.532 

53.99 

114 

2.589 

86.69 

19 

0.4965 

18.36 

67 

1.554 

54.71 

115 

2.611 

87.33 

20 

0.5185 

19.15 

68 

1.576 

55.43 

116 

2.633 

87.97 

21 

0.5406 

19.95 

69 

1.598 

56.14 

117 

2.655 

88.61 

22 

0.5626 

20.74 

70 

1.620 

56.86 

118 

2.677 

89.25 

23 

0.5846 

21.53 

71 

1.642 

57.57 

119 

2.699 

89.88 

24 

0.6066 

22.32 

72 

1.664 

58.28 

120 

2.721 

90.52 

25 

0.6287 

23.10 

73 

1.686 

58.99 

121 

2.743 

91.15 

26 

0.6507 

23.89 

74 

1.708 

59.70 

122 

2.765 

91.78 

27 

0.6727 

24.67 

75 

1.730 

60.41 

123 

2.787 

92.41 

28 

0.6948 

25.46 

76 

1.752 

61.11 

124 

2.809 

93.03 

29 

0.7168 

26.24 

77 

1.774 

61.81 

125 

2.831 

93.66 

30 

0.7388 

27.02 

78 

1.796 

62.51 

126 

2.853 

94.28 

31 

0.7608 

27.79 

79 

1.818 

63.21 

127 

2.876 

94.91 

32 

0.7829 

28.57 

80 

1.840 

63.91 

128 

2.898 

95.53 

33 

0.8049 

29.34 

81 

1.862 

64.61 

129 

2.920 

96.15 

34 

0.8269 

30.12 

82 

1.884 

65.30 

130 

2.942 

96.76 

35 

0.8490 

30.89 

83 

1.906 

66.00 

131 

2.964 

97.38 

36 

0.8710 

31.66 

84 

1.928 

66.69 

132 

2.986 

97.99 

37 

0.8930 

32.43 

85 

1.950 

67.38 

133 

3.008 

98.60 

38 

0.9150 

33.19 

86 

1.972 

68.07 

134 

3.030 

99.22 

39 

0.9371 

33.96 

87 

1.994 

68.76 

135 

3.052 

99.82 

40 

0.9591 

34.72 

88 

2.016 

69.44 

136 

3.074 

100.4 

41 

0.9811 

35.48 

89 

2.038 

70.12 

137 

3.096 

101.0 

42 

1.003 

36.24 

90 

2.060 

70.81 

138 

3.118 

101.6 

43 

1.025 

37.00 

91 

2.083 

71.49 

139 

3.140 

102.2 

44 

1.047 

37.76 

92 

2.105 

72.17 

140 

3.162 

102.8 

45 

1.069 

38.51 

93 

2.127 

72.84 

141 

3.184 

103.4 

46 

1.091 

39.26 

94 

2.149 

73.52 

142 

3.206 

104.0 

47 

1.113 

40.02 

95 

2.171 

74.19 

143 

3.228 

104.6 

48 

1.135 

40.77 

96 

2.193 

74.86 

144 

3.250 

105.2 
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fy  =  6000  kg/cm^ 

f'c  =  200  kg/cm 

l2 

Pb  =  0.9622% 

P 

Mu/bd^ 

P 

Mu/bd^ 

P 

Mu/bd^ 

(%) 

(kg/cm2) 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

1 

0.1000 

5.281 

49 

0.3088 

15.54 

97 

0.5176 

24.76 

2 

0.1043 

5.505 

50 

0.3131 

15.74 

98 

0.5219 

24.94 

3 

0.1087 

5.729 

51 

0.3175 

15.94 

99 

0.5263 

25.12 

4 

0.1130 

5.952 

52 

0.3218 

16.15 

100 

0.5306 

25.30 

5 

0.1174 

6.175 

53 

0.3262 

16.35 

101 

0.5350 

25.48 

6 

0.1217 

6.398 

54 

0.3305 

16.55 

102 

0.5393 

25.66 

7 

0.1261 

6.620 

55 

0.3349 

16.75 

103 

0.5437 

25.84 

8 

0.1304 

6.841 

56 

0.3392 

16.95 

104 

0.5480 

26.02 

9 

0.1348 

7.063 

57 

0.3436 

17.15 

105 

0.5524 

26.19 

10 

0.1391 

7.283 

58 

0.3479 

17.35 

106 

0.5567 

26.37 

11 

0.1435 

7.504 

59 

0.3523 

17.54 

107 

0.5611 

26.55 

12 

0.1478 

7.723 

60 

0.3566 

17.74 

108 

0.5654 

26.72 

13 

0.1522 

7.943 

61 

0.3610 

17.94 

109 

0.5698 

26.90 

14 

0.1565 

8.162 

62 

0.3653 

18.14 

110 

0.5741 

27.08 

15 

0.1609 

8.380 

63 

0.3697 

18.33 

111 

0.5785 

27.25 

16 

0.1652 

8.598 

64 

0.3740 

18.53 

112 

0.5828 

27.43 

17 

0.1696 

8.815 

65 

0.3784 

18.73 

113 

0.5872 

27.60 

18 

0.1739 

9.033 

66 

0.3827 

18.92 

114 

0.5915 

27.77 

19 

0.1783 

9.249 

67 

0.3871 

19.12 

115 

0.5959 

27.95 

20 

0.1826 

9.465 

68 

0.3914 

19.31 

116 

0.6002 

28.12 

21 

0.1870 

9.681 

69 

0.3958 

19.51 

117 

0.6046 

28.29 

22 

0.1913  _y 

9.896 

70 

0.4001 

19.70 

118 

0.6089 

28.46 

23 

0.1957 

10.11 

71 

0.4045 

19.89 

119 

0.6133 

28.64 

24 

0.2000 

10.33 

72 

0.4088 

20.09 

120 

0.6176 

28.81 

25 

0.2044 

10.54 

73 

0.4132 

20.28 

121 

0.6220 

28.98 

26 

0.2087 

10.75 

74 

0.4175 

20.47 

122 

0.6263 

29.15 

27 

0.2131 

10.97 

75 

0.4219 

20.66 

123 

0.6307 

29.32 

28 

0.2174 

11.18 

76 

0.4262 

20.85 

124 

0.6350 

29.49 

29 

0.2218 

11.39 

77 

0.4306 

21.04 

125 

0.6394 

29.66 

30 

0.2261 

11.60 

78 

0.4349 

21.23 

126 

0.6437 

29.82 

31 

0.2305 

11.81 

79 

0.4393 

21.42 

Í27 

0.6481 

29.99 

32 

0.2348 

12.02 

80 

0.4436 

21.61 

128 

0.6524 

30.16 

33 

0.2392 

12.23 

81 

0.4480 

21.80 

129 

0.6568 

30.33 

34 

0.2435 

12.44 

82 

0.4523 

21.99 

130 

0.661 1 

30.49 

35 

0.2479 

12.65 

83 

0.4567 

22.18 

131 

0.6655 

30.66 

36 

0.2522 

12.86 

84 

0.4610 

22.36 

132 

0.6698 

30.83 

37 

0.2566 

13.07 

85 

0.4654 

22.55 

133 

0.6742 

30.99 

38 

0.2609 

13.28 

86 

0.4697 

22.74 

134 

0.6785 

31.16 

39 

0.2653 

13.49 

87 

0.4741 

22.92 

135 

0.6829 

31.32 

40 

0.2696 

13.69 

88 

0.4784 

23.11 

136 

0.6872 

31.48 

41 

0.2740 

13.90 

89 

0.4828 

23.29 

137 

0.6916 

31.65 

42 

0.2783 

14.11 

90 

0.4871 

23.48 

138 

0.6959 

31.81 

43 

0.2827 

14.31 

91 

0.4915 

23.66 

139 

0.7003 

31.97 

44 

0.2870 

14.52 

92 

0.4958 

23.85 

140 

0.7046 

32.13 

45 

0.2914 

14.72 

93 

0.5002 

24.03 

141 

0.7090 

32.30 

46 

0.2957 

14.93 

94 

0.5045 

24.21 

142 

0.7133 

32.46 

47 

0.3001 

15.13 

95 

0.5089 

24.39 

143 

0.7177 

32.62 

48 

0.3044 

15.34 

96 

0.5132 

24.58 

144 

0.7220 

32.78 
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fy  —  6000  kg/ci 

m2 

f'c  =  250  kg/cm 

|2 

pt  =  1 .202% 

P 

(%) 

Mulbd^ 

(kg/cm2) 

P 

(%) 

Mu/bd'^ 

(kg/cm2) 

P 

(%) 

Mu/bd^ 

(kg/cm^) 

1 

0.1000 

5.305 

49 

0.3692 

18.64 

97 

0.6384 

30.59 

2 

0.1056 

5.597 

50 

0.3748 

18.90 

98 

0.6440 

30.82 

3 

0.1112 

5.888 

51 

d.3804 

19.16 

99 

0.6496 

31.06 

4 

0.1168 

6.178 

52 

0.3860 

19.43 

100 

0.6552 

31.29 

5 

0.1224 

6.469 

53 

0.3916 

19.69 

101 

0.6608 

31.52 

6 

0.1280 

6.758 

54 

0.3972 

19.95 

102 

0.6664 

31.76 

7 

0.1337 

7.047 

55 

0.4029 

20.21 

103 

0.6721 

31.99 

8 

0.1393 

7.335 

56 

0.4085 

20.47 

104 

0.6777 

32.22 

9 

0.1449 

7.623 

57 

0.4141 

20.73 

105 

0.6833 

32.45 

10 

0.1505 

7.910 

58 

0.4197 

20.98 

106 

0.6889 

32.68 

1 1 

0.1561 

8.196 

59 

0.4253 

21.24 

107 

0.6945 

32.91 

12 

0.1617 

8.482 

60 

0.4309 

21.50 

108 

0.7001 

33.13 

13 

0.1673 

8.768 

61 

0.4365 

21.76 

109 

0.7057 

33.36 

14 

0.1729 

9.052 

62 

0.4421 

22.01 

110 

0.7113 

33.59 

15 

0.1785 

9.336 

63 

0.4477 

22.27 

111 

0.7169 

33.82 

16 

0.1841 

9.620 

64 

0.4533 

22.52 

112 

0.7225 

34.04 

17 

0.1897 

9.903 

65 

0.4589 

22.78 

113 

0.7281 

34.27 

18 

0.1953 

10.18 

66 

0.4645 

23.03 

114 

0.7337 

34.49 

19 

0.2010 

10.47 

67 

0.4702 

23.28 

115 

0.7394 

34.72 

20 

0.2066 

10.75 

68 

0.4758 

23.53 

116 

0.7450 

34.94 

21 

0.2122 

11.03 

69 

0.4814 

23.79 

117 

0.7506 

35.16 

22 

0.2178 

11.31 

70 

0.4870 

24.04 

118 

0.7562 

35.38 

23 

0.2234 

11.59 

71 

0.4926 

24.29 

119 

0.7618 

35.61 

24 

0.2290 

11.87 

72 

0.4982 

24.54 

120 

0.7674 

35.83 

25 

0.2346 

12.14 

73 

0.5038 

24.79 

121 

0.7730 

36.05 

26 

0.2402 

12.42 

74 

0.5094 

25.04 

122 

0.7786 

36.27 

27 

0.2458 

12.70 

75 

0.5150 

25.28 

123 

0.7842 

36.49 

28 

0.2514 

12.97 

76 

0.5206 

25.53 

124 

0.7898 

36.71 

29 

0.2570 

13.25 

77 

0.5262 

25.78 

125 

0.7954 

36.92 

30 

0.2626 

13.53 

78 

0.5318 

26.02 

126 

0.8010 

37.14 

31 

0.2683 

13.80 

79 

0.5375 

26.27 

127 

0.8067 

37.36 

32 

0.2739 

14.07 

80 

0.5431 

26.51 

128 

0.8123 

37.58 

33 

0.2795 

14.35 

81 

0.5487 

26.76 

129 

0.8179 

37.79 

34 

0.2851 

14.62 

82 

0.5543 

27.00 

130 

0.8235 

38.01 

35 

0.2907 

14.89 

83 

0.5599 

27.25 

131 

0.8291 

38.22 

36 

0.2963 

15.16 

84 

0.5655 

27.49 

132 

0.8347 

38.43 

37 

0.3019 

15.43 

85 

0.5711 

27.73 

133 

0.8403 

38.65 

38 

0.3075 

15.70 

86 

0.5767 

27.97  • 

134 

0.8459 

38.86 

39 

0.3131 

15.97 

87 

0.5823 

28.21 

135 

0.8515 

39.07 

40 

0.3187 

16.24 

88 

0.5879 

28.45 

136 

0.8571 

39.28 

41 

0.3243 

16.51 

89 

0.5935 

28.69 

137 

0.8627 

39.50 

42 

0.3299 

16.78 

90 

0.5991 

28.93 

138 

0.8683 

39.71 

43 

0.3356 

17.05 

91 

0.6048 

29.17 

139 

0.8740 

39.92 

44 

0.3412 

17.31 

92 

0.6104 

29.41 

140 

0.8796 

40.12 

45 

0.3468 

17.58 

93 

0.6160 

29.65 

141 

0.8852 

40.33 

46 

0.3524 

17.85 

94 

0.6216 

29.88 

142 

0.8908 

40.54 

47 

0.3580 

18.11 

95 

0.6272 

30.12 

143 

0.8964 

40.75 

48 

0.3636 

18.37 

96 

0.6328 

30.36 

144 

0.9020 

40.95 

Apéndice  B  753 


fy  =  6000  kg/cm^ 

f'c  =  300  kg/ciT 

|2 

Pb  =  1 .443% 

P 

Mufbd^ 

P 

Mj/bd^ 

P 

MJbd^ 

(%) 

(kg/cm^) 

{%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

1 

0.1000 

5.321 

49 

0.4296 

21.73 

97 

0.7592 

36.42 

2 

0.1069 

5.680 

50 

0.4365 

22.06 

98 

0.7661 

36.71 

3 

0.1137 

6.039 

51 

0.4434 

22.38 

99 

0.7730 

37.00 

4 

0.1206 

6.397 

52 

0.4502 

22.70 

100 

0.7798 

37.28 

5 

0.1275 

6.754 

53 

0.4571 

23.02 

101 

0.7867 

37.57 

6 

0.1343 

7.111 

54 

0.4640 

23.34 

102 

0.7936 

37.85 

7 

0.1412 

7.467 

55 

0.4708 

23.66 

103 

0.8004 

38.14 

8 

0.1481 

7.822 

56 

0.4777 

23.98 

104 

0.8073 

38.42 

9 

0.1549 

8.176 

57 

0.4846 

24.30 

105 

0.8142 

38.70 

10 

0.1618 

8.530 

58 

0.4914 

24.62 

106 

0.8210 

38.98 

11 

0.1687 

8.882 

59 

0.4983 

24.94 

107 

0.8279 

39.26 

12 

0.1755 

9.234 

60 

0.5052 

25.25 

108 

0.8348 

39.54 

13 

0.1824 

9.586 

61 

0.5120 

25.57 

109 

0.8417 

39.82 

14 

0.1893 

9.936 

62 

0.5189 

25.88 

110 

0.8485 

40.10 

15 

0.1961 

10.29 

63 

0.5258 

26.20 

111 

0.8554 

40.38 

16 

0.203 

10.64 

64 

0.5326 

26.51 

112 

0.8623 

40.66 

17 

0.2099 

10.98 

65 

0.5395 

26.82 

113 

0.8691 

40.93 

18 

0.2167 

11.33 

66 

0.5464 

27.13 

114 

0.8760 

41.21 

19 

0.2236 

11.68 

67 

0.5532 

27.44 

115 

0.8829 

41.48 

20 

0.2305 

12.02 

68 

0.5601 

27.75 

116 

0.8897 

41.76 

21 

0.2373 

12.37 

69 

0.5670 

28.06 

117 

0.8966 

42.03 

22 

0.2442 

12.71 

70 

0.5738 

28.37 

118 

0.9035 

42.30 

23 

0.2511 

13.06 

71 

0.5807 

28.68 

119 

0.9103 

42.58 

24 

0.2579 

13.40 

72 

0.5876 

28.99 

120 

0.9172 

42.85 

25 

0.2648 

13.74 

73 

0.5944 

29.29 

121 

0.9241 

43.12 

26 

0.2717 

14.08 

74 

0.6013 

29.60 

122 

0.9309 

43.39 

27 

0.2785 

14.43 

75 

0.6082 

29.90 

123 

0.9378 

43.66 

28 

0.2854 

14.77 

76 

0.6150 

30.21 

124 

0.9447 

43.92 

29 

0.2923 

15.10 

77 

0.6219 

30.51 

125 

0.9515 

44.19 

30 

0.2991 

15.44 

78 

0.6288 

30.81 

126 

0.9584 

44.46 

31 

0.306 

15.78 

79 

0.6356 

31.12 

127 

0.9653 

44.72 

32 

0.3129 

16.12 

80 

0.6425 

31.42 

128 

0.9721 

44.99 

33 

0.3197 

16.45 

81 

0.6494 

31.72 

129 

0.9790 

45.25 

34 

0.3266 

16.79 

82 

0.6562 

32.02 

130 

0.9859 

45.52 

35 

0.3335 

17.12 

83 

0.6631 

32.32 

131 

0.9927 

45.78 

36 

0.3403 

17.46 

84 

0.6700 

32.61 

132 

0.9996 

46.04 

37 

0.3472 

17.79 

85 

0.6768 

32.91 

133 

1 .0060 

46.30 

38 

0.3541 

18.12 

86 

0.6837 

33.21 

134 

1.0130 

46.57 

39 

0.361 

18.46 

87 

0.6906 

33.50 

135 

1 .0200 

46.83 

40 

0.3678 

18.79 

88 

0.6974 

33.80 

136 

1.0270 

47.08 

41 

0.3747 

19.12 

89 

0.7043 

34.09 

137 

1 .0340 

47.34 

42 

0.3816 

19.45 

90 

0.7112 

34.39 

138 

1.0410 

47.60 

43 

0.3884 

19.78 

91 

0.7180 

34.68 

139 

1 .0480 

47.86 

44 

0.3953 

20.10 

92 

0.7249 

34.97 

140 

1.0550 

48.11 

45 

0.4022 

20.43 

93 

0.7318 

35.26 

141 

1.0610 

48.37 

46 

0.409 

20.76 

94 

0.7386 

35.55 

142 

1 .0680 

48.62 

47 

0.4159 

21.08 

95 

0.7455 

35.84 

143 

1.0750 

48.88 

48 

0.4228 

21.41 

96 

0.7524 

36.13 

144 

1 .0820 

49.13 
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fy  =  6000  kg/cm^ 

í'c  =  350  kg/cm 

|2 

Pb  =  1 .683% 

P 

MJbd^ 

P 

Mufbd^ 

P 

Mu/bd^ 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

{%) 

(kg/cm^) 

1 

0.1000 

5.332 

49 

0.4904 

24.84 

97 

0.881 

42.28 

2 

0.1081 

5.760 

50 

0.4985 

25.23 

98 

0.889 

42.62 

3 

0.1163 

6.186 

51 

0.5066 

25.61 

99 

0.897 

42.96 

4 

0.1244 

6.612 

52 

0.5148 

25.99 

100 

0.905 

43.30 

5 

0.1325 

7.037 

53 

0.5229 

26.38 

101 

0.913 

43.64 

6 

0.1407 

7.461 

54 

0.5310 

26.76 

102 

0.921 

43.98 

7 

0.1488 

7.884 

55 

0.5392 

27.14 

103 

0.930 

44.31 

8 

0.1569 

8.307 

56 

0.5473 

27.52 

104 

0.938 

44.65 

9 

0.1651 

8.728 

57 

0.5554 

27.89 

105 

0.946 

44.99 

10 

0.1732 

9.148 

58 

0.5636 

28.27 

106 

0.954 

45.32 

11 

0.1813 

9.568 

59 

0.5717 

28.65 

107 

0.962 

45.65 

12 

0.1895 

9.987 

60 

0.5798 

29.02 

108 

0.970 

45.98 

13 

0.1976 

10.40 

61 

0.5880 

29.40 

109 

0.978 

46.32 

14 

0.2057 

10.82 

62 

0.5961 

29.77 

110 

0.986 

46.65 

15 

0.2139 

11.24 

63 

0.6042 

30.14 

111 

0.995 

46.98 

16 

0.2220 

11.65 

64 

0.6124 

30.52 

112 

1.003 

47.30 

17 

0.2301 

12.07 

65 

0.6205 

30.89 

113 

1.011 

47.63 

18 

0.2383 

12.48 

66 

0.6286 

31.26 

114 

1.019 

47.96 

19 

0.2464 

12.89 

67 

0.6368 

31.63 

115 

1.027 

48.28 

20 

0.2545 

13.30 

68 

0.6449 

31.99 

116 

1.035 

48.61 

21 

0.2627 

13.71 

69 

0.6530 

32.36 

117 

1.043 

48.93 

22 

0.2708 

14.12 

70 

0.6612 

32.73 

118 

1.052 

49.26 

23 

0.2789 

14.53 

71 

0.6693 

33.09 

119 

1.060 

49.58 

24 

0.2871 

14.94 

72 

0.6774 

33.46 

120 

1.068 

49.90 

25 

0.2952 

15.35 

73 

0.6856 

33.82 

121 

1.076 

50.22 

26 

0.3033 

15.75 

74 

0.6937 

34.18 

122 

1.084 

50.54 

27 

0.3115 

16.16 

75 

0.7018 

34.55 

123 

1.092 

50.86 

28 

0.3196 

16.56 

76 

0.7100 

34.91 

124 

1.100 

51.18 

29 

0.3277 

16.97 

77 

0.7181 

35.27 

125 

1.108 

51.49 

30 

0.3359 

17.37 

78 

0.7262 

35.63 

126 

1.117 

51.81 

31 

0.3440 

17.77 

79 

0.7344 

35.98 

127 

1.125 

52.13 

32 

0.3521 

18.17 

80 

0.7425 

36.34 

128 

1.133 

52.44 

33 

0.3603 

18.57 

81 

0.7506 

36.70 

129 

1.141 

52.75 

34 

0.3684 

18.97 

82 

0.7588 

37.05 

130 

1.149 

53.07 

35 

0.3765 

19.37 

83 

0.7669 

37.41 

131 

1.157 

53.38 

36 

0.3847 

19.76 

84 

0.7750 

37.76 

132 

1.165 

53.69 

37 

0.3928 

20.16 

85 

0.7832 

38.12 

133 

1.174 

54.00 

38 

0.4009 

20.56 

86 

0.7913 

38.47 

134 

1.182 

54.31 

39 

0.4090 

20.95 

87 

0.7994 

38.82 

135 

1.190 

54.61 

40 

0.4172 

21.34 

88 

0.8076 

39.17 

136 

1.198 

54.92 

41 

0.4253 

21.74 

89 

0.8157 

39.52 

137 

1.206 

55.23 

42 

0.4334 

22.13 

90 

0.8238 

39.87 

138 

1.214 

55.53 

43 

0.441 6 

22.52 

91 

0.8320 

40.21 

139 

1.222 

55.84 

44 

0.4497 

22.91 

92 

0.8401 

40.56 

140 

1.230 

56.14 

45 

0.4578 

23.30 

93 

0.8482 

40.91 

141 

1.239 

56.44 

46 

0.4660 

23.68 

94 

0.8564 

41.25 

142 

1.247 

56.74 

47 

0.4741 

24.07 

95 

0.8645 

41.60 

143 

1.255 

57.04 

48 

0.4822 

24.46 

96 

0.8726 

41.94 

144 

1.263 

57.34 
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fy  =  6000  kg/cm^ 

f'c  =  400  kg/crr 

|2 

Pb  =  1 .859% 

P 

MJbd^ 

P 

MJbd^ 

P 

MJbd^ 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm2) 

1 

0.1000 

5.340 

49 

0.5347 

27.17 

97 

0.9694 

46.75 

2 

0.1091 

5.818 

50 

0.5437 

27.60 

98 

0.9784 

47.13 

3 

0.1181 

6.295 

51 

0.5528 

28.03 

99 

0.9875 

47.52 

4 

0.1272 

6.771 

52 

0.5619 

28.46 

100 

0.9965 

47.90 

5 

0.1362 

7.246 

53 

0.5709 

28.89 

101 

1.006 

48.28 

6 

0.1453 

7.719 

54 

0.5800 

29.31 

102 

1.015 

48.66 

7 

0.1543 

8.192 

55 

0.5890 

29.74 

103 

1.024 

49.04 

8 

0.1634 

8.664 

56 

0.5981 

30.17 

104 

1.033 

49.42 

9 

0.1724 

9.135 

57 

0.6071 

30.59 

105 

1.042 

49.79 

10 

0.1815 

9.605 

58 

0.6162 

31.01 

106 

1.051 

50.17 

11 

0.1906 

10.07 

59 

0.6252 

31.43 

107 

1.060 

50.55 

12 

0.1996 

10.54 

60 

0.6343 

31.86 

108 

1.069 

50.92 

13 

0.2087 

11.01 

61 

0.6434 

32.28 

109 

1.078 

51.29 

14 

0.2177 

11.47 

62 

0.6524 

32.70 

110 

1.087 

51.66 

15 

0.2268 

11.94 

63 

0.6615 

33.11 

111 

1.096 

52.04 

16 

0.2358 

12.40 

64 

0.6705 

33.53 

112 

1.105 

52.41 

17 

0.2449 

12,87 

65 

0.6796 

33.95 

113 

1.114 

52.78 

18 

0.2540 

13.33 

66 

0.6886 

34.36 

114 

1.123 

53.14 

19 

0.2630 

13.79 

67 

0.6977 

34.78 

115 

1.132 

53.51 

20 

0.2721 

14.25 

68 

0.7067 

35.19 

116 

1.141 

53.88 

21 

0.2811 

14.71 

69 

0.7158 

35.60 

117 

1.150 

54.24 

22 

0.2902 

15.17 

70 

0.7249 

36.01 

118 

1.160 

54.61 

23 

0.2992 

15.63 

71 

0.7339 

36.42 

119 

1.169 

54.97 

24 

0.3083 

16.08 

72 

0.7430 

36.83 

120 

1.178 

55.33 

25 

0.3173 

16.54 

73 

0.7520 

37.24 

121 

1.187 

55.69 

26 

0.3264 

16.99 

74 

0.7611 

37.65 

122 

1.196 

56.06 

27 

0.3355 

17.44 

75 

0.7701 

38.05 

123 

1.205 

56.41 

28 

0.3445 

17.90 

76 

0.7792 

38.46 

124 

1.214 

56.77 

29 

0.3536 

18.35 

77 

0.7883 

38.86 

125 

1.223 

57.13 

30 

0.3626 

18.80 

78 

0.7973 

39.27 

126 

1.232 

57.49 

31 

0.3717 

19.25 

79 

0.8064 

39.67 

127 

1.241 

57.84 

32 

0.3807 

19.70 

80 

0.8154 

40.07 

128 

1.250 

58.20 

33 

0.3898 

20.14 

81 

0.8245 

40.47 

129 

1.259 

58.55 

34 

0.3988 

20.59 

82 

0.8335 

40.87 

130 

1.268 

58.90 

35 

0.4079 

21.04 

83 

0.8426 

41.27 

131 

1.277 

59.26 

36 

0.4170 

21.48 

84 

0.8516 

41.67 

132 

1.286 

59.61 

37 

0.4260 

21.92 

85 

0.8607 

42.07 

133 

1.295 

59.96 

38 

0.4351 

22.37 

86 

0.8698 

42.46 

134 

1.304 

60.31 

39 

0.4441 

22.81 

87 

0.8788 

42.86 

135 

1.313 

60.65 

40 

0.4532 

23.25 

88 

0.8879 

43.25 

136 

1.323 

61.00 

41 

0.4622 

23.69 

89 

0.8969 

43.64 

137 

1.332 

61.35 

42 

0.4713 

24.13 

90 

0.9060 

44.03 

138 

1.341 

61.69 

43 

0.4803 

24.56 

91 

0.9150 

44.43 

139 

1.350 

62.03 

44 

0.4894 

25.00 

92 

0.9241 

44.81 

140 

1.359 

62.38 

45 

0.4985 

25.44 

93 

0.9331 

45.20 

141 

1.368 

62.72 

46 

0.5075 

25.87 

94 

0.9422 

45.59 

142 

1.377 

63.06 

47 

0.5166 

26.31 

95 

0.9513 

45.98 

143 

1.386 

63.40 

48 

0.5256 

26.74 

96 

0.9603 

46.36 

144 

1.395 

63.74 
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fy  =  6000  kg/c 

m2 

f'c  =  450  kg/cm^ 

Pb  =  2019% 

P 

Mu/bd^ 

P 

Mu/bd^ 

P 

Mu/bd^ 

{%) 

(kg/cm2) 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

1 

0.1000 

5.347 

49 

0.5750 

29.30 

97 

1.050 

50.86 

2 

0.1099 

5.870 

50 

0.5849 

29.77 

98 

1.060 

51.28 

3 

0.1198 

6.393 

51 

0.5948 

30.24 

99 

1.070 

51.71 

4 

0.1297 

6.914 

52 

0.6047 

30.72 

100 

1.080 

52.13 

5 

0.1396 

7.434 

53 

0.6145 

31.19 

101 

1.090 

52.55 

6 

0.1495 

7.953 

54 

0.6244 

31.66 

102 

1.099 

52.97 

7 

0.1594 

8.472 

55 

0.6343 

32.12 

103 

1.109 

53.39 

8 

0.1693 

8.989 

56 

0.6442 

32.59 

104 

1.119 

53.81 

9 

0.1792 

9.505 

57 

0.6541 

33.06 

105 

1.129 

54.22 

10 

0.1891 

10.02 

58 

0.6640 

33.52 

106 

1.139 

54.64 

n 

0.1990 

10.53 

59 

0.6739 

33.99 

107 

1.149 

55.05 

12 

0.2088 

11.05 

60 

0.6838 

34.45 

108 

1.159 

55.47 

13 

0.2187 

11.56 

61 

0.6937 

34.91 

109 

1.169 

55.88 

14 

0.2286 

12.07 

62 

0.7036 

35.37 

lio 

1.179 

56.29 

15 

0.2385 

12.58 

63 

0.7135 

35.83 

111 

1.188 

56.70 

16 

0.2484 

13.09 

64 

0.7234 

36.29 

112 

1.198 

57.11 

17 

0.2583 

13.60 

65 

0.7333 

36.75 

113 

1.208 

57.52 

18 

0.2682 

14.10 

66 

0.7432 

37.21 

114 

1.218 

57.92 

19 

0.2781 

14.61 

67 

0.7531 

37.66 

115 

1.228 

58.33 

20 

0.2880 

15.11 

68 

0.7630 

38.12 

116 

1.238 

58.74 

21 

0.2979 

15.62 

69 

0.7729 

38.57 

117 

1.248 

59.14 

22 

0.3078 

16.12 

70 

0.7828 

39.03 

118 

1.258 

59.54 

23 

0.3177 

16.62 

71 

0.7927 

39.48 

119 

1.268 

59.94 

24 

0.3276 

17.12 

72 

0.8026 

39.93 

120 

1.278 

60.35 

25 

0.3375 

17.62 

73 

0.8124 

40.38 

121 

1.287 

60.75 

26 

0.3474 

18.12 

74 

0.8223 

40.83 

122 

1.297 

61.14 

27 

0.3573 

18.62 

75 

0.8322 

41.27 

123 

1.307 

61.54 

28 

0.3672 

19.11 

76 

0.8421 

41.72 

124 

1.317 

61.94 

29 

0.3771 

19.61 

77 

0.8520 

42.17 

125 

1.327 

62.34 

30 

0.3870 

20.10 

78 

0.8619 

42.61 

126 

1.337 

62.73 

31 

0.3969 

20.60 

79 

0.8718 

43.05 

127 

1.347 

63.12 

32 

0.4067 

21.09 

80 

0.8817 

43.50 

128 

1.357 

63.52 

33 

0.4166 

21.58 

81 

0.8916 

43.94 

129 

1.367 

63.91 

34 

0.4265 

22.07 

82 

0.9015 

44.38 

130 

1.376 

64.30 

35 

0.4364 

22.56 

83 

0.9114 

44.82 

131 

1.386 

64.69 

36 

0.4463 

23.05 

84 

0.9213 

45.26 

132 

1.396 

65.08 

37 

0.4562 

23.53 

85 

0.9312 

45.69 

133 

1.406 

65.46 

38 

0.4661 

24.02 

86 

0.941 1 

46.13 

134 

1.416 

65.85 

39 

0.4760 

24.51 

87 

0.9510 

46.57 

135 

1.426 

66.24 

40 

0.4859 

24.99 

88 

0.9609 

47.00 

136 

1.436 

66.62 

41 

0.4958 

25.47 

89 

0.9708 

47.43 

137 

1.446 

67.00 

42 

0.5057 

25.95 

90 

0.9807 

47.86 

138 

1.456 

67.39 

43 

0.5156 

26.43 

91 

0.9906 

48.30 

139 

1.466 

67.77 

44 

0.5255 

26.91 

92 

1.000 

48.73 

140 

1.475 

68.15 

45 

0.5354 

27.39 

93 

1.010 

49.15 

141 

1.485 

68.53 

46 

0.5453 

27.87 

94 

1.020 

49.58 

142 

1.495 

68.91 

47 

0.5552 

28.35 

95 

1.030 

50.01 

143 

1.505 

69.28 

48 

0.5651 

28.82 

96 

1.040 

50.44 

144 

1.515 

69.66 
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fy  =  6000  kg/ci 

m2 

f'c  =  500  kg/cm 

|2 

Pb  =  2.1 62% 

P 

Mu/bd^ 

P 

Mu/bd^ 

P 

Mij/bd^ 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm2) 

{%) 

(kg/cm^) 

1 

0.1000 

5.352 

49 

0.6109 

31.21 

97 

1.122 

54.59 

2 

0.1106 

5.916 

50 

0.6216 

31.73 

98 

1.133 

55.05 

3 

0.1213 

6.480 

51 

0.6322 

32.24 

99 

1.143 

55.51 

4 

0.1319 

7.042 

52 

0.6429 

32.75 

100 

1.154 

55.96 

5 

0.1426 

7.602 

53 

0.6535 

33.26 

101 

1.164 

56.42 

6 

0.1532 

8.162 

54 

0.6642 

33.76 

102 

1.175 

56.88 

7 

0.1639 

8.721 

55 

0.6748 

34.27 

103 

1.186 

57.33 

8 

0.1745 

9.279 

56 

0.6855 

34.78 

104 

1.196 

57.79 

9 

0.1852 

9.835 

57 

0.6961 

35.28 

105 

1.207 

58.24 

10 

0.1958 

10.39 

58 

0.7068 

35.78 

106 

1.218 

58.69 

11 

0.2064 

10.95 

59 

0.7174 

36.29 

107 

1.228 

59.14 

12 

0.2171 

11.50 

60 

0.7280 

36.79 

108 

1.239 

59.59 

13 

0.2277 

12.05 

61 

0.7387 

37.29 

109 

1.250 

60.04 

14 

0.2384 

12.60 

62 

0.7493 

37.79 

110 

1.260 

60.49 

15 

0.2490 

13.15 

63 

0.7600 

38.29 

111 

1.271 

60.93 

16 

0.2597 

13.70 

64 

0.7706 

38.78 

112 

1.282 

61.38 

17 

0.2703 

14.25 

65 

0.7813 

39.28 

113 

1.292 

61.82 

18 

0.2810 

14.80 

66 

0.7919 

39.78 

114 

1.303 

62.27 

19 

0.2916 

15.34 

67 

0.8026 

40.27 

115 

1.314 

62.71 

20 

0.3023 

15.89 

68 

0.8132 

40.76 

116 

1.324 

63.15 

21 

0.3129 

16.43 

69 

0.8238 

41.25 

117 

1.335 

63.59 

22 

0.3235 

16.97 

70 

0.8345 

41.74 

118 

1.345 

64.03 

23 

0.3342 

17.51 

71 

0.8451 

42.23 

119 

1.356 

64.47 

24 

0.3448 

18.05 

72 

0.8558 

42.72 

120 

1.367 

64.90 

25 

0.3555 

18.59 

73 

0.8664 

43.21 

121 

1.377 

65.34 

26 

0.3661 

19.13 

74 

0.8771 

43.70 

122 

1.388 

65.77 

27 

0.3768 

19.67 

75 

0.8877 

44.18 

123 

1.399 

66.21 

28 

0.3874 

20.20 

76 

0.8984 

44.67 

124 

1.409 

66.64 

29 

0.3981 

20.74 

77 

0.9090 

45.15 

125 

1.420 

67.07 

30 

0.4087 

21.27 

78 

0.9196 

45.63 

126 

1.431 

67.50 

31 

0.4193 

21.81 

79 

0.9303 

46.11 

127 

1.441 

67.93 

32 

0.4300 

22.34 

80 

0.9409 

46.59 

128 

1.452 

68.36 

33 

0.4406 

22.87 

81 

0.9516 

47.07 

129 

1.463 

68.78 

34 

0.4513 

23.40 

82 

0.9622 

47.55 

130 

1.473 

69.21 

35 

0.4619 

23.93 

83 

0.9729 

48.03 

131 

1.484 

69.64 

36 

0.4726 

24.45 

84 

0.9835 

48.50 

132 

1.494 

70.06 

37 

0.4832 

24.98 

85 

0.9942 

48.98 

133 

1.505 

70.48 

38 

0.4939 

25.51 

86 

1.005 

49.45 

134 

1.516 

70.90 

39 

0.5045 

26.03 

87 

1.015 

49.92 

135 

1.526 

71.32 

40 

0.5151 

26.55 

88 

1.026 

50.39 

136 

1.537 

71.74 

41 

0.5258 

27.08 

89 

1.037 

50.86 

137 

1.548 

72.16 

42 

0.5364 

27.60 

90 

1.047 

51.33 

138 

1.558 

72.58 

43 

0.5471 

28.12 

91 

1.058 

51.80 

139 

1.569 

73.00 

44 

0.5577 

28.64 

92 

1.069 

52.27 

140 

1.580 

73.41 

45 

0.5684 

29.15 

93 

1.079 

52.73 

141 

1.590 

73.82 

46 

0.5790 

29.67 

94 

1.090 

53.20 

142 

1.601 

74.24 

47 

0.5897 

30.18 

95 

1.101 

53.66 

143 

1.612 

74.65 

48 

0.6003 

30.70 

96 

1.111 

54.12 

144 

1.622 

75.06 
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fy  =  6000  kg/c 

m2 

f'c  =  550  kg/cm^ 

Pb  =  2.290% 

P 

Mulbd^ 

P 

Mu/bd^ 

P 

Mu/bd^ 

(%) 

(kg/cm2) 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

1 

0.1000 

5.357 

49 

0.6431 

32.94 

97 

1.186 

57.96 

2 

0.1113 

5.957 

50 

0.6544 

33.48 

98 

1.198 

58.45 

3 

0.1226 

6.557 

51 

0.6657 

34.03 

99 

1.209 

58.95 

4 

0.1339 

7.155 

52 

0.6770 

34.58 

100 

1.220 

59.44 

5 

0.1453 

7.753 

53 

0.6884 

35.12 

101 

1.231 

59.93 

6 

0.1566 

8.349 

54 

0.6997 

35.66 

102 

1.243 

60.42 

7 

0.1679 

8.944 

55 

0.7110 

36.20 

103 

1.254 

60.91 

8 

0.1792 

9.538 

56 

0.7223 

36.74 

104 

1.265 

61.40 

9 

0.1905 

10.13 

57 

0.7336 

37.28 

105 

1.277 

61.88 

10 

0.2018 

10.72 

58 

0.7449 

37.82 

106 

1.288 

62.37 

11 

0.2131 

11.31 

59 

0.7563 

38.36 

107 

1.299 

62.85 

12 

0.2245 

11.90 

60 

0.7676 

38.90 

108 

1.311 

63.34 

13 

0.2358 

12.49 

61 

0.7789 

39.43 

109 

1.322 

63.82 

14 

0.2471 

13.08 

62 

0.7902 

39.97 

110 

1.333 

64.30 

15 

0.2584 

13.66 

63 

0.8015 

40.50 

111 

1.345 

64.78 

16 

0.2697 

14.25 

64 

0.8128 

41.03 

112 

1.356 

65.26 

17 

0.2810 

14.83 

65 

0.8241 

41.56 

113 

1.367 

65.73 

18 

0.2923 

15.42 

66 

0.8355 

42.09 

114 

1.379 

66.21 

19 

0.3037 

16.00 

67 

0.8468 

42.62 

115 

1.390 

66.69 

20 

0.3150 

16.58 

68 

0.8581 

43.15 

116 

1.401 

67.16 

21 

0.3263 

17.16 

69 

0.8694 

43.67 

117 

1.413 

67.63 

22 

0.3376 

17.74 

70 

0.8807 

44.20 

118 

1.424 

68.10 

23 

0.3489 

18.31 

71 

0.8920 

44.72 

119 

1.435 

68.58 

24 

0.3602 

18.89 

72 

0.9033 

45.25 

120 

1.446 

69.05 

25 

0.3716 

19.47 

73 

0.9147 

45.77 

121 

1.458 

69.51 

26 

0.3829 

20.04 

74 

0.9260 

46.29 

122 

1.469 

69.98 

27 

0.3942 

20.61 

75 

0.9373 

46.81 

123 

1.480 

70.45 

28 

0.4055 

21.18 

76 

0.9486 

47.33 

124 

1.492 

70.91 

29 

0.4168 

21.76 

77 

0.9599 

47.84 

125 

1.503 

71.38 

30 

0.4281 

22.32 

78 

0.9712 

48.36 

126 

1.514 

71.84 

31 

0.4394 

22.89 

79 

0.9825 

48.88 

127 

1.526 

72.30 

32 

0.4508 

23.46 

80 

0.9939 

49.39 

128 

1.537 

72.76 

33 

0.4621 

24.03 

81 

1.005 

49.90 

129 

1.548 

73.22 

34 

0.4734 

24.59 

82 

1.016 

50.41 

130 

1.560 

73.68 

35 

0.4847 

25.16 

83 

1.028 

50.93 

131 

1.571 

74.14 

36 

0.4960 

25.72 

84 

1.039 

51.44 

132 

1.582 

74.60 

37 

0.5073 

26.28 

85 

1.050 

51.94 

133 

1.594 

75.05 

38 

0.5186 

26.84 

86 

1.062 

52.45 

134 

1.605 

75.51 

39 

0.5300 

27.40 

87 

1.073 

52.96 

135 

1.616 

75.96 

40 

0.5413 

27.96 

88 

1.084 

53.46 

136 

1.627 

76.41 

41 

0.5526 

28.52 

89 

1.096 

53.97 

137 

1.639 

76.86 

42 

0.5639 

29.07 

90 

1.107 

54.47 

138 

1.650 

77.31 

43 

0.5752 

29.63 

91 

1.118 

54.97 

139 

1.661 

77.76 

44 

0.5865 

30.18 

92 

1.130 

55.47 

140 

1.673 

78.21 

45 

0.5978 

30.74 

93 

1.141 

55.97 

141 

1.684 

78.65 

46 

0.6092 

31.29 

94 

1.152 

56.47 

142 

1.695 

79.10 

47 

0.6205 

31.84 

95 

1.164 

56.97 

143 

1.707 

79.54 

48 

0.6318 

32.39 

96 

1.175 

57.47 

144 

1.718 

79.99 

Apéndice  B  759 


fy  =  6000  kg/cm^ 

f'c  =  600  kg/cm^ 

Pf,  =  2.401% 

P 

MJbd^ 

P 

MJbd^ 

P 

Mu/bd^ 

(%) 

(kg/cm2) 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm^) 

1 

0.1000 

5.360 

49 

0.6710 

34.44 

97 

1.242 

60.94 

2 

0.1119 

5.993 

50 

0.6829 

35.02 

98 

1.254 

61.46 

3 

0.1238 

6.624 

51 

0.6948 

35.60 

99 

1.266 

61.99 

4 

0.1357 

7.254 

52 

0.7067 

36.18 

100 

1.278 

62.51 

5 

0.1476 

7.883 

53 

0.7185 

36.75 

101 

1.290 

63.03 

6 

0.1595 

8.511 

54 

0.7304 

37.33 

102 

1.301 

63.55 

7 

0.1714 

9.137 

55 

0.7423 

37.90 

103 

1.313 

64.07 

8 

0.1833 

9.763 

56 

0.7542 

38.47 

104 

1.325 

64.59 

9 

0.1952 

10.39 

57 

0.7661 

39.04 

105 

1.337 

65.10 

10 

0.2071 

11.01 

58 

0.7780 

39.61 

106 

1.349 

65.62 

11 

0.2190 

11.63 

59 

0.7899 

40.18 

107 

1.361 

66.13 

12 

0.2308 

12.25 

60 

0.8018 

40.75 

108 

1.373 

66.65 

13 

0.2427 

12.87 

61 

0.8137 

41.31 

109 

1.385 

67.16 

14 

0.2546 

13.49 

62 

0.8256 

41.88 

110 

1.397 

67.67 

15 

0.2665 

14.11 

63 

0.8375 

42.44 

111 

1.408 

68.18 

16 

0.2784 

14.73 

64 

0.8494 

43.00 

112 

1.420 

68.69 

17 

0.2903 

15.34 

65 

0.8613 

43.56 

113 

1.432 

69.20 

18 

0.3022 

15.96 

66 

0.8732 

44.12 

114 

1.444 

69.70 

19 

0.3141 

16.57 

67 

0.8851 

44.68 

115 

1.456 

70.21 

20 

0.3260 

17.18 

68 

0.8970 

45.24 

116 

1.468 

70.71 

21 

0.3379 

17.79 

69 

0.9089 

45.80 

117 

1.480 

71.22 

22 

0.3498 

18.40 

70 

0.9208 

46.35 

118 

1.492 

71.72 

23 

0.3617 

19.01 

71 

0.9327 

46.91 

119 

1.504 

72.22 

24 

0.3736 

19.62 

72 

0.9446 

47.46 

120 

1.516 

72.72 

25 

0.3855 

20.23 

73 

0.9564 

48.02 

121 

1.527 

73.22 

26 

0.3974 

20.83 

74 

0.9683 

48.57 

122 

1.539 

73.71 

27 

0.4093 

21.44 

75 

0.9802 

49.12 

123 

1.551 

74.21 

28 

0.4212 

22.04 

76 

0.9921 

49.67 

124 

1.563 

74.71 

29 

0.4331 

22.64 

77 

1.004 

50.21 

125 

1.575 

75.20 

30 

0.4450 

23.24 

78 

1.016 

50.76 

126 

1.587 

75.69 

31 

0.4569 

23.84 

79 

1.028 

51.31 

127 

1.599 

76.18 

32 

0.4687 

24.44 

80 

1.040 

51.85 

128 

1.611 

76.68 

33 

0.4806 

25.04 

81 

1.052 

52.40 

129 

1.623 

77.17 

34 

0.4925 

25.63 

82 

1.064 

52.94 

130 

1.634 

77.65 

35 

0.5044 

26.23 

83 

1.075 

53.48 

131 

1.646 

78.14 

36 

0.5163 

26.82 

84 

1.087 

54.02 

132 

1.658 

78.63 

37 

0.5282 

27.42 

85 

1.099 

54.56 

133 

1.670 

79.11 

38 

0.5401 

28.01 

86 

1.111 

55.10 

134 

1.682 

79.60 

39 

0.5520 

28.60 

87 

1.123 

55.63 

135 

1.694 

80.08 

40 

0.5639 

29.19 

88 

1.135 

56.17 

136 

1.706 

80.56 

41 

0.5758 

29.78 

89 

1.147 

56.70 

137 

1.718 

81.04 

42 

0.5877 

30.36 

90 

1.159 

57.24 

138 

1.730 

81.52 

43 

0.5996 

30.95 

91 

1.171 

57.77 

139 

1.742 

82.00 

44 

0.6115 

31.54 

92 

1.182 

58.30 

140 

1.753 

82.48 

45 

0.6234 

32.12 

93 

1.194 

58.83 

141 

1.765 

82.95 

46 

0.6353 

32.70 

94 

1.206 

59.36 

142 

1.777 

83.43 

47 

0.6472 

33.28 

95 

1.218 

59.89 

143 

1.789 

83.90 

48 

0.6591 

33.87 

96 

1.230 

60.41 

144 

1.801 

84.37 
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fy  =  6000  kg/cm^ 

f'c  =  650  kg/cm^ 

Pb  =  2.496% 

P 

Mu/bd^ 

P 

Mu/bd^ 

P 

Mu/bd^ 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm2) 

(%) 

(kg/cm^) 

1 

0.1000 

5.363 

49 

0.6948 

35.75 

97 

1.290 

63.54 

2 

0.1124 

6.023 

50 

0.7072 

36.36 

98 

1.302 

64.09 

3 

0.1248 

6.681 

51 

0.7196 

36.96 

99 

1.314 

64.64 

4 

0.1372 

7.338 

52 

0.7320 

37.56 

100 

1.327 

65.19 

5 

0.1496 

7.995 

53 

0.7444 

38.16 

101 

1.339 

65.74 

6 

0.1620 

8.650 

54 

0.7568 

38.77 

102 

1.352 

66.29 

7 

0.1743 

9.303 

55 

0.7691 

39.37 

103 

1.364 

66.83 

8 

0.1867 

9.956 

56 

0.7815 

39.96 

104 

1.376 

67.38 

9 

0.1991 

10.61 

57 

0.7939 

40.56 

105 

1.389 

67.92 

10 

0.2115 

11.26 

58 

0.8063 

41.16 

106 

1.401 

68.47 

11 

0.2239 

11.91 

59 

0.8187 

41.75 

107 

1.414 

69.01 

12 

0.2363 

12.56 

60 

0.8311 

42.35 

108 

1.426 

69.55 

13 

0.2487 

13.20 

61 

0.8435 

42.94 

109 

1.438 

70.09 

14 

0.2611 

13.85 

62 

0.8559 

43.53 

110 

1.451 

70.62 

15 

0.2735 

14.49 

63 

0.8683 

44.12 

111 

1.463 

71.16 

16 

0.2859 

15.14 

64 

0.8807 

44.71 

112 

1.475 

71.70 

17 

0.2983 

15.78 

65 

0.8931 

45.30 

113 

1.488 

72.23 

18 

0.3107 

16.42 

66 

0.9055 

45.89 

114 

1.500 

72.76 

19 

0.3230 

17.06 

67 

0.9178 

46.48 

115 

1.513 

73.30 

20 

0.3354 

17.70 

68 

0.9302 

47.06 

116 

1.525 

73.83 

21 

0.3478 

18.34 

69 

0.9426 

47.65 

117 

1.537 

74.36 

22 

0.3602 

18.98 

70 

0.9550 

48.23 

118 

1.550 

74.89 

23 

0.3726 

19.61 

71 

0.9674 

48.81 

119 

1.562 

75.41 

24 

0.3850 

20.25 

72 

0.9798 

49.39 

120 

1.575 

75.94 

25 

0.3974 

20.88 

73 

0.9922 

49.97 

121 

1.587 

76.47 

26 

0.4098 

21.51 

74 

1.005 

50.55 

122 

1.599 

76.99 

27 

0.4222 

22.14 

75 

1.017 

51.13 

123 

1.612 

77.51 

28 

0.4346 

22.77 

76 

1.029 

51.70 

124 

1.624 

78.04 

29 

0.4470 

23.40 

77 

1.042 

52.28 

125 

1.637 

78.56 

30 

0.4594 

24.03 

78 

1.054 

52.85 

126 

1.649 

79.08 

31 

0.4717 

24.66 

79 

1.067 

53.42 

127 

1.661 

79.60 

32 

0.4841 

25.28 

80 

1.079 

54.00 

128 

1.674 

80.11 

33 

0.4965 

25.91 

81 

1.091 

54.57 

129 

1 ,686 

80.63 

34 

0.5089 

26.53 

82 

1.104 

55.14 

130 

1.699 

81.15 

35 

0.5213 

27.15 

83 

1.116 

55.70 

131 

1.711 

81.66 

36 

0.5337 

27.78 

84 

1.129 

56.27 

132 

1.723 

82.17 

37 

0.5461 

28.40 

85 

1.141 

56.84 

133 

1.736 

82.69 

38 

0.5585 

29.02 

86 

1.153 

57.40 

134 

1.748 

83.20 

39 

0.5709 

29.63 

87 

1.166 

57.97 

135 

1.760 

83.71 

40 

0.5833 

30.25 

88 

1.178 

58.53 

136 

1.773 

84.21 

41 

0.5957 

30.87 

89 

1.190 

59.09 

137 

1.785 

84.72 

42 

0.6081 

31.48 

90 

1.203 

59.65 

138 

1.798 

85.23 

43 

0.6204 

32.09 

91 

1.215 

60.21 

139 

1.810 

85.73 

44 

0.6328 

32.71 

92 

1.228 

60.77 

140 

1.822 

86.24 

45 

0.6452 

33.32 

93 

1.240 

61.33 

141 

1.835 

86.74 

46 

0.6576 

33.93 

94 

1.252 

61.88 

142 

1.847 

87.24 

47 

0.6700 

34.54 

95 

1.265 

62.44 

143 

1.860 

87.74 

48 

0.6824 

35.14 

96 

1.277 

62.99 

144 

1.872 

88.24 
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fy  =  6000  kg/ci 

f'c  =  700  kg/cm^ 

Pb  =  2.575% 

P 

Mu/bd^ 

P 

MJbd^ 

P 

MJbd^ 

(%) 

(kg/cm^) 

(%) 

(kg/cm2) 

(%) 

(kg/cm2) 

1 

0.1000 

5.366 

49 

0.715 

36.85 

97 

1.329 

65.76 

2 

0.1128 

6.048 

50 

0.727 

37.48 

98 

1.342 

66.34 

3 

0.1256 

6.729 

51 

0.740 

38.11 

99 

1.355 

66.91 

4 

0.1384 

7.409 

52 

0.753 

38.73 

100 

1.368 

67.49 

5 

0.1512 

8.088 

53 

0.766 

39.36 

101 

1.380 

68.06 

6 

0.1640 

8.766 

54 

0.779 

39.98 

102 

1.393 

68.63 

7 

0.1768 

9.442 

55 

0.791 

40.61 

103 

1.406 

69.20 

8 

0.1896 

10.12 

56 

0.804 

41.23 

104 

1.419 

69.77 

9 

0.2024 

10.79 

57 

0.817 

41.85 

105 

1.432 

70.33 

10 

0.2152 

11.47 

58 

0.830 

42.47 

106 

1.444 

70.90 

11 

0.2280 

12.14 

59 

0.843 

43.09 

107 

1.457 

71.46 

12 

0.2408 

12.81 

60 

0.855 

43.70 

108 

1.470 

72.03 

13 

0.2537 

13.48 

61 

0.868 

44.32 

109 

1.483 

72.59 

14 

0.2665 

14.15 

62 

0.881 

44.94 

110 

1.496 

73.15 

15 

0.2793 

14.81 

63 

0.894 

45.55 

111 

1.508 

73.71 

16 

0.2921 

15.48 

64 

0.907 

46.16 

112 

1.521 

74.27 

17 

0.3049 

16.15 

65 

0.919 

46.77 

113 

1.534 

74.83 

18 

0.3177 

16.81 

66 

0.932 

47.38 

114 

1.547 

75.39 

19 

0.3305 

17.47 

67 

0.945 

47.99 

115 

1.560 

75.94 

20 

0.3433 

18.14 

68 

0.958 

48.60 

116 

1.572 

76.50 

21 

0.3561 

18.80 

69 

0.971 

49.21 

117 

1.585 

77.05 

22 

0.3689 

19.46 

70 

0.983 

49.82 

118 

1.598 

77.61 

23 

0.3817 

20.12 

71 

0.996 

50.42 

119 

1.611 

78.16 

24 

0.3945 

20.77 

72 

1.009 

51.03 

120 

1.624 

78.71 

25 

0.4073 

21.43 

73 

1.022 

51.63 

121 

1.637 

79.26 

26 

0.4201 

22.09 

74 

1.035 

52.23 

122 

1.649 

79.80 

27 

0.4329 

22.74 

75 

1.048 

52.83 

123 

1.662 

80.35 

28 

0.4457 

23.39 

76 

1.060 

53.43 

124 

1.675 

80.90 

29 

0.4585 

24.04 

77 

1.073 

54.03 

125 

1.688 

81.44 

30 

0.4713 

24.70 

78 

1.086 

54.63 

126 

1.701 

81.99 

31 

0.4841 

25.35 

79 

1.099 

55.22 

127 

1.713 

82.53 

32 

0.4969 

25.99 

80 

1.112 

55.82 

128 

1.726 

83.07 

33 

0.5097 

26.64 

81 

1.124 

56.41 

129 

1.739 

83.61 

34 

0.5225 

27.29 

82 

1.137 

57.00 

130 

1.752 

84.15 

35 

0.5353 

27.93 

83 

1.150 

57.60 

131 

1.765 

84.69 

36 

0.5481 

28.58 

84 

1.163 

58.19 

132 

1.777 

85.23 

37 

0.5610 

29.22 

85 

1.176 

58.78 

133 

1.790 

85.76 

38 

0.5738 

29.86 

86 

1.188 

59.37 

134 

1.803 

86.30 

39 

0.5866 

30.50 

87 

1.201 

59.95 

135 

1.816 

86.83 

40 

0.5994 

31.14 

88 

1.214 

60.54 

136 

1.829 

87.36 

41 

0.6122 

31.78 

89 

1.227 

61.12 

137 

1.841 

87.89 

42 

0.6250 

32.42 

90 

1.240 

61.71 

138 

1.854 

88.42 

43 

0.6378 

33.06 

91 

1.252 

62.29 

139 

1.867 

88.95 

44 

0.6506 

33.69 

92 

1.265 

62.87 

140 

1.880 

89.48 

45 

0.6634 

34.33 

93 

1.278 

63.45 

141 

1.893 

90.01 

46 

0.6762 

34.96 

94 

1.291 

64.03 

142 

1.905 

90.54 

47 

0.6890 

35.59 

95 

1.304 

64.61 

143 

1.918 

91.06 

48 

0.7018 

36.22 

96 

1.316 

65.19 

144 

1.931 

91.58 

APENDICE 

Gráficas  de  interacción  para  columnas 
de  concreto  reforzado 


En  este  apéndice  se  presentan  algunos  diagramas  de  interacción  que  facilitan  el  cálculo  de  la  resisten¬ 
cia  de  columnas  sujetas  a  carga  axial  y  flexión  en  uno  de  los  planos  de  simetría  de  las  columnas,  o  bien, 
el  dimensionamiento  de  este  tipo  de  elementos  cuando  se  conocen  la  carga  axial  y  el  momento  flexio- 
nante  que  actúan  sobre  ellos.  Se  elaboraron  con  el  programa  de  cómputo  descrito  en  la  referencia  15.2, 
a  partir  de  las  hipótesis  de  las  Normas  Técnicas  Complementarias  de  Concreto  Reforzado  versión  2004. 

En  el  capítulo  5  se  indicó  que  el  bloque  equivalente  de  esfuerzos  de  compresión  utilizado  en  el 
cálculo  de  resistencias  a  flexión  y  a  flexocompresión  cambió  en  2004  respecto  al  bloque  supuesto  en  ver¬ 
siones  anteriores.  A  partir  de  este  cambio,  no  es  posible  elaborar  diagramas  de  interacción  adimensiona¬ 
les,  válidos  para  cualquier  valor  de  y  de  fy.  Es  necesario  elaborar  un  juego  de  diagramas  para  cada 
combinación  de  valores,  excepto  para  valores  de  de  hasta  350  kg/cm^,  para  los  cuales  es  suficiente  un 
solo  juego  de  diagramas  debido  a  que  el  parámetro  )8i  que  define  la  profundidad  del  bloque  de  esfuer¬ 
zos  de  compresión  permanece  constante  hasta  este  valor.  Los  valores  de  incluidos  en  este  apéndice 
son  fe  <  350  kg/cm^  y  fe  =  500  kg/cm^.  Se  cree  que  con  estos  valores  pueden  resolverse  la  mayoría  de 
los  casos  que  se  presentan  en  la  práctica  y  que  es  suficientemente  preciso  usar  el  valor  más  cercano  in¬ 
cluido  en  las  gráficas,  en  caso  de  que  se  tenga  un  valor  intermedio  de  Sólo  se  incluye  un  valor  de  fy, 
4200  kg/cm^,  que  es  por  mucho  el  más  usado  en  México. 

Los  diagramas  de  este  apéndice  pueden  usarse  para  diseñar  con  el  Reglamento  AGI,  haciendo  los 
cambios  explicados  en  la  sección  15.3  de  este  texto.  En  esta  sección  se  explica  también  con  mayor  de¬ 
talle  la  utilización  de  los  diagramas. 
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A,  =  Área  total  de  refuerzo 
fe  =  0.85  ft 
f^=  0.80  ff: 

Fu  =  Factor  de  reducción  de  resistencia 

P,  =  Carga  axial  última 

M,  =  Momento  flexionante  último 


Figura  C.l 


Apéndice  C  765 


A,  =  Área  total  de  refuerzo 
=  0.85 
=  0.80  f¿ 

Fi^  =  Factor  de  reducción  de  resistencia 

P„  =  Carga  axial  última 

M,  =  Momento  flexionante  último 


Figura  C.2 


766  Apéndice  C 


As  =  Área  total  de  refuerzo 
=  0.85 
fí  =  0.80  fí 

Fu  =  Factor  de  reducción  de  resistencia 

P,  =  Carga  axial  última 

M,  =  Momento  flexionante  último 


Figura  C.3 


Apéndice  C  767 


A,  =  Área  total  de  refuerzo 
f"  =  0.85 
ft  =  0.80 

Fi^  =  Factor  de  reducción  de  resistencia 

Pu  =  Carga  axial  última 

M,  =  Momento  flexionante  último 


Figura  C.4 


768  Apéndice  C 


A¡  =  Área  total  de  refuerzo 
f’¿  =  0.85 
=  0.80 

Fu  -  Factor  de  reducción  de  resistencia 

P,  =  Carga  axial  última 

M,  =  Momento  flexionante  último 


Figura  C.5 


Apéndice  C  769 


A,  =  Area  total  de  refuerzo 
f'¿  =  0.85  ft 
ft=  0.80  f¿ 

=  Factor  de  reducción  de  resistencia 
=  Carga  axial  última 
M,  =  Momento  flexionante  último 


Figura  C.  6 
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A,  =  Area  total  de  refuerzo 
f'¿  =  0.85 
f*  =  0.80 

Fj^  =  Factor  de  reducción  de  resistencia 

P,  =  Carga  axial  última 

M,  =  Momento  flexionante  último 


Figura  C.7 


A,  =  Área  total  de  refuerzo 
f'¿  =  0.85 
=  0.80  f¿ 

Fi^  =  Factor  de  reducción  de  resistencia 

Pu  =  Carga  axial  última 

M,  =  Momento  flexionante  último 

Figura  C.ll 
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A,  =  Área  total  de  refuerzo 
{'¿=0.85  f¿ 

{¿=0.80  {¿ 

Fu  =  Factor  de  reducción  de  resistencia 

P^J  =  Carga  axial  última 

M,  =  Momento  flexionante  último 


Figura  C.13 


Apéndice  C  111 


A,  =  Area  total  de  refuerzo 
f"  =  0.85  fí 
fí  =  0.80 

Fp;  =  Factor  de  reducción  de  resistencia 

Pu  =  Carga  axial  última 

M,  =  Momento  flexionante  último 


Figura  C.14 


778  Apéndice  C 


A,  =  Área  total  de  refuerzo 
=  0.85 
=  0.80 

Fr  =  Factor  de  reducción  de  resistencia 

P,  =  Carga  axial  última 

M,  =  Momento  flexionante  último 


Figura  C.15 


p=  <l  =  p 

bh  ^  f: 


A,  =  Area  total  de  refuerzo 
f"  =  0.85 
=  0.80  f¿ 

Fii  =  Factor  de  reducción  de  resistencia 

P,  =  Carga  axial  última 

M,  =  Momento  flexionante  último 


Figura  C.16 


A,  =  Area  total  de  refuerzo 
f'¿=0.85  ft 
f^=0.80f¿ 

Fu  =  Factor  de  reducción  de  resistencia 

P,  =  Carga  axial  última 

M,  =  Momento  flexionante  último 


Figura  C.17 


A,  =  Area  total  de  refuerzo 
f'¿  =  0.85 
ft  =  0.80  f¿ 

Fr  =  Factor  de  reducción  de  resistencia 

P,  =  Carga  axial  última 

M,  -  Momento  flexionante  último 


Figura  C.19 


A,  =  Área  total  de  refuerzo 

f'¿=0.85 

f^=0.80  fé 

Fu  =  Factor  de  reducción  de  resistencia 

P,  =  Carga  axial  última 

M,  =  Momento  flexionante  último 


Figura  C.21 
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Figura  C.25 


Apéndice  C  789 


A,  =  Área  total  de  refuerzo 
fe  =  0.85 
/■?  =  0.80 

Fr^  =  Factor  de  reducción  de  resistencia 

P,  =  Carga  axial  última 

Mu  =  Momento  flexionante  último 


Figura  C.26 


APÉNDICE 


D.1  Gráfica  para  determinar  factores  de  rigidez  y  transporte  para  miembros  con  rigidez 
infinita  en  una  parte  de  su  longitud. 


Rigideces: 

Kbt  =  ksT  ■— 

Ktb  -  k-TB  ^ 
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Apéndice  D 


D.2  Ecuaciones  para  calcular  los  momentos  de  empotramiento,  rigideces  y  factores  de 
transporte  de  vigas  con  tramos  extremos  iguales  y  con  momentos  de  inercia  distintos  al 
del  tramo  central. 


Momentos  de  empotramiento  perfecto  =  M  = 


dA 


Gaa  +  ^ab 


§AA 


Rigidez  a  flexión  =  K  =  ^ 

AA  -  ^  AB 


Factor  de  transporte  =  FT  ■■ 


^AB 

Qaa 


En  las  ecuaciones  anteriores 


Oa  =  0  -  +  4A3)  +  -  4A3) 


24  £/i 


24  Eh 


“  ir  ( 6  ■ 3  -'T  "á"  ■  f 


///////////// 
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D.3 


Constantes  para  calcular  los  momentos  de  empotramiento,  rigideces  y  factores  de 
transporte  en  sistema  de  piso  sin  vigas  y  con  capiteles  en  las  columnas. 


Momentos  de  empotramiento  perfecto  =  Mw  €2^^ 


Rigidez  a  flexión  =  K  =  k  EI2  h^A2 
Factor  de  transporte  =  FT 


X 

ci/€i 

C2/F2 

0.00 

0.05 

0.10 

0.15 

0.20 

0.25 

0.30 

0.35 

0.40 

0.45 

0.50 

M 

0.083 

0.083 

0.083 

0.083 

0.083 

0.083 

0.083 

0.083 

0.083 

0.083 

0.00 

k 

4.000 

4.000 

4.000 

4.000 

4.000 

4.000 

4.000 

4.000 

4.000 

FT 

0.500 

0.500 

0.500 

0.500 

0.500 

0.500 

0.500 

0.500 

Bl 

0.500 

M 

0.083 

0.084 

0.084 

0.085 

0.085 

0.086 

0.086 

0.086 

0.086 

0.05 

k 

4.000 

4.047 

4.093 

4.138 

4.181 

4.222 

4.261 

4.299 

4.334 

4.368 

4.398 

FT 

0.500 

0.503 

0.507 

0.516 

0.518 

0.521 

0.523 

0.526 

0.528 

M 

0.083 

0.084 

0.086 

0.087 

0.087 

0.088 

0.088 

0.089 

0.089 

0.10 

k 

4.000 

4.091 

MSM 

4.362 

4.449 

4.535 

4.618 

4.698 

4.774 

4.846 

FT 

0.500 

0.506 

0.513 

0.519 

0.524 

0.530 

0.535 

0.540 

0.545 

0.550 

0.554 

M 

0.083 

0.084 

0.085 

0.086 

0.087 

0.088 

0.089 

0.090 

0.090 

0.091 

0.092 

0.15 

k 

4.000 

4.132 

4.267 

4.403 

4.541 

4.680 

4.818 

4.955 

5.090 

5.222 

4.349 

FT 

0.500 

0.509 

0.517 

0.526 

0.534 

0.543 

0.550 

0.558 

0.565 

0.572 

0.579 

M 

0.083 

0.086 

0.089 

0.090 

0.091 

0.092 

0.093 

0.094 

0.20 

k 

4.000 

4.170 

4.346 

4.529 

4.717 

4.910 

5.108 

5.308 

5.509 

5.710 

5.908 

FT 

0.500 

0.522 

0.543 

0.554 

0.564 

0.574 

0.584 

0.593 

0.602 

M 

0.083 

0.085 

0.086 

0.087 

0.089 

0.090 

0.091 

0.093 

0.094 

0.095 

0.096 

0.25 

k 

4.000 

4.204 

4.420 

4.648 

4.887 

5.138 

5.401 

5.672 

5.952 

6.238 

6.527 

FT 

0.500 

0.512 

0.525 

0.538 

0.550 

0.563 

0.576 

0.588 

0.600 

0.612 

0.623 

M 

0.083 

0.085 

0.086 

0.088 

0.089 

0.091 

0.092 

0.094 

0.095 

0.096 

0.098 

0.30 

k 

4.000 

4.235 

4.488 

4.760 

5.050 

5.361 

5.692 

6.044 

6.414 

6.802 

7.205 

FT 

0.500 

0.514 

0.527 

0.542 

0.556 

0.571 

0.585 

0.600 

0.614 

0.628 

0.642 

M 

0.083 

0.085 

0.087 

0.088 

0.091 

0.093 

0.095 

0.096 

0.098 

0.099 

0.35 

k 

4.000 

4.264 

4.551 

4.864 

5.575 

5.979 

6.416 

6.888 

7.395 

7.935 

FT 

0.500 

0.514 

0.529 

0.545 

ISSI 

0.576 

0.593 

0.609 

0.626 

0.642 

0.658 

M 

0.083 

0.085 

0.087 

0.088 

0.090 

0.092 

0.094 

0.095 

0.097 

0.099 

0.100 

0.40 

k 

4.000 

4.289 

4.607 

4.959 

5.348 

5.778 

6.255 

6.782 

7.365 

8.007 

8.710 

FT 

0.500 

0.515 

0.530 

0.546 

0.563 

0.580 

0.598 

0.617 

0.635 

0.654 

0.672 

M 

0.083 

0.085 

0.088 

0.092 

0.094 

0.096 

0.098 

0.100 

0.101 

0.45 

k 

4.000 

4.311 

4.658 

5.046 

5.967 

6.517 

7.136 

7.836 

8.625 

9.514 

FT 

0.500 

0.515 

0.530 

0.547 

0.564 

0.583 

0.602 

0.621 

0.642 

0.662 

0.683 

M 

0.083 

0.085 

0.087 

0.088 

0.Ó90 

0.092 

0.094 

0.096 

0.098 

0.100 

0.102 

0.50 

k 

4.000 

4.331 

4.703 

5.123 

5.599 

6.141 

6.760 

7.470 

8.289 

9.234 

10.329 

FT 

0.500 

0.515 

0.530 

0.547 

0.564 

0.583 

0.603 

0.624 

0.645 

0.667 

0.690 

x=(1 

-C2lh9 

1.000 

0.856 

0.729 

0.613 

0.512 

0.421 

0.343 

0.274 

0.216 

0.166 

0.125 
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DA 


Constantes  para  calcular  los  momentos  de  empotramiento,  rigideces  y  factores  de  trans¬ 
porte  en  sistema  de  piso  sin  vigas,  y  con  ábacos  y  capiteles. 

Momentos  de  empotramiento  perfecto  =  Mw  €2^^ 

Rigidez  a  fiexión  =  K  =  k  EI2  2  €] 

Factor  de  transporte  =  FT 


a)  Constantes  para  /72  =  1 .25  /ii 


ci/€i 

c^H-i 

0.00 

0.05 

0.10 

0.15 

0.20 

0.25 

0.30 

M 

0.088 

0.088 

0.088 

0.088 

0.088 

0.088 

0.088 

0.00 

k 

4.795 

4.795 

4.795 

4.795 

4.795 

4.795 

4.797 

FT 

0.542 

0.542 

0.542 

0.542 

0.542 

0.542 

0.542 

M 

0.088 

0.088 

0.089 

0.089 

0.089 

0.089 

0.090 

0.05 

k 

4.795 

4.846 

4.896 

4.944 

4.990 

5.035 

5.077 

FT 

0.542 

0.545 

0.548 

0.551 

0.553 

0.556 

0.558 

M 

0.088 

0.088 

0.089 

0.090 

0.090 

0.091 

0.091 

0.10 

k 

4.795 

4.894 

4.992 

5.039 

5.184 

5.278 

5.368 

FT 

0.542 

0.548 

0.553 

0.559 

0.564 

0.569 

0.573 

M 

0.088 

0.089 

0.090 

0.090 

0.091 

0.092 

0.092 

0.15 

k 

4.795 

4.938 

5.082 

5.228 

5.374 

5.520 

5.665 

FT 

0.542 

0.550 

0.558 

0.565 

0.573 

0.580 

0.587 

M 

0.088 

0.089 

0.090 

0.091 

0.092 

0.093 

0.094 

0.20 

k 

4.795 

4.978 

5.184 

5.361 

5.558 

5.760 

5.962 

FT 

0.542 

0.552 

0.562 

0.571 

0.581 

0.590 

0.590 

M 

0.088 

0.089 

0.090 

0.091 

0.092 

0.094 

0.095 

0.25 

k 

4.795 

5.015 

5.245 

5.485 

5.735 

5.994 

6.261 

FT 

0.542 

0.553 

0.565 

0.576 

0.587 

0.598 

0.600 

M 

0.088 

0.089 

0.090 

0.092 

0.093 

0.094 

0.095 

0.30 

k 

4.795 

5.048 

5.317 

5.601 

5.902 

6.219 

6.550 

FT 

0.542 

0.554 

0.567 

0.580 

0.593 

0.605 

0.618 
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b)  Constantes  para  h2=  1.5  hi 


C2IÍ2 


ci/€i 

\ 

0.00 

0.05 

0.10 

0.15 

0.20 

0.25 

0.30 

M 

0.093 

0.093 

0.093 

0.093 

0.093 

0.093 

0.093 

0.00 

k 

5.837 

5.837 

5.837 

5.837 

5.837 

5.837 

5.837 

FT 

0.589 

0.589 

0.589 

0.589 

0.589 

0.589 

0.589 

M 

0.093 

0.093 

0.093 

0.093 

0.094 

0.094 

0.094 

0.05 

k 

5.837 

5.890 

5.942 

5.993 

6.041 

6.087 

6.131 

FT 

0.589 

0.591 

0.594 

0.596 

0.598 

0.600 

0.602 

M 

0.093 

0.093 

0.094 

0.094 

0.094 

0.095 

0.095 

0.10 

k 

5.837 

5.940 

6.042 

6.142 

6.240 

6.335 

6.427 

FT 

0.589 

0.593 

0.598 

0.602 

0.607 

0.611 

0.615 

M  0.093  0.093  0.094  0.095  0.095  0.096  0.096 

0.15  k  5.837  5.986  6.135  6.284  6.432  6.579  6.723 

FT  0.589  0.595  0.602  0.608  0.614  0.620  0.626 


M  0.093  0.094  0.094  0.095  0.096  0.097  0.098 

0.25  k  5.837  6.065  6.300  6.543  6.790  7.043  7.298 

FT  0.589  0.598  0.608  0.617  0.626  0.635  0.644 


M  0.093  0.094  0.095  0.096  0.097  0.098  0.099 

0.30  k  5.837  6.099  6.372  6.657  6.953  7.258  7.571 

FT  0.589  0.599  0.610  0.620  0.631  0.641  0.651 


M 

0.093 

0.093 

0.094 

0.095 

0.096 

0.096 

k 

5.837 

6.027 

6.221 

6.418 

6.616 

6.816 

FT 

0.589 

0.597 

0.605 

0.613 

0.621 

0.628 

.097 

.015 

.635 
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APÉNDICE  E 


E.1  Equivalencias  entre  el  "sistema  MKS"  (metro,  kilogramo-fuerza,  segundo)  y  el  "sistema 
internacional  de  medidas  SI". 


Fuerzas 

1  kgf  (kilogramo-fuerza)  =  9.807  N  (newton) 

1  N  =  0.102  kgf 

1  kN  (kilonewton)  =  10^  N  =  102  kgf 
1  MN  (meganewton)  =  10^  N  =  102,000  kgf 


Esfuerzos  o  presiones 


1  N/m^  =  1  F&  (pascal) 

1  kgf/m2  =  9.807  N/m2  =  9.807  F& 

1  kgf/cm2  =  98,070  N/m^  =  98,070  F&  s  0.1  N/mm^ 

1  N/mm2  =  1  MN/m2  =  1  MPa  (megapascal)  =  10.2  kgf /cm^ 


Momentos 

1  kN-m  (kilonewton-metro)  =  10^  N  •  m  (newton-metro) 
1  kgf-m  =  9.807  N  •  m  =  9807  N  •  mm 
1  N  •  mm  =  102  X  10“^  kgf-m  =  102  X  10“^  ton-m 


Nota:  en  cálculos  de  concreto  reforzado,  las  unidades  del  sistema  SI  más  comúnmente  utiliza¬ 
das  son  las  siguientes:  dimensiones  lineales  y  propiedades  de  secciones:  mm,  mm^, 
mm^,  mm‘^.  Fuerzas:  N.  Esfuerzos:  MPa.  Momentos:  N  •  mm. 
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